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Les dormants ferroviaires sont des éléments importants de la structure des chemins de fer. Ils 
constituent le lien de transfert entre les rails et le sol. Conventionnellement, les dormants nord-
américains sont faits avec des madriers de bois. Depuis plusieurs années, différents matériaux 
ont été utilisés dans le but de trouver un choix alternatif. L’acier, le béton renforcé d’armature 
d’acier ou bien les matériaux composites ont tous été des matériaux qui ont été proposés dans 
le passé. Avec le temps, tous ces matériaux se détériorent et doivent être remplacés.  
 
L’objectif principal de cette étude est de trouver une solution alternative économique et 
durable composée de béton et de polymères renforcés de fibres de verre, de carbone ou de 
basalte (PRFV, PRFC, PRFB). Cette étude comprend deux volets principaux. Le premier volet 
porte sur les essais expérimentaux de 19 spécimens pour un total de 32 essais. La longueur 
totale des spécimens testés est de 2590 mm et ceux-ci ont une section transversale ayant une 
forme trapézoïdale avec une hauteur varient longitudinalement entre 190.5 mm et 241 mm. 
Ces spécimens sont testés en flexion quatre points aux extrémités, là où l’assise du rail se 
situe, ainsi qu’au centre. Dans les deux cas, les essais sont faits sous un chargement 
représentant en un premier temps l’application d’un moment positif et en un deuxième temps 
d’un moment négatif. Le second volet porte sur la l’analyse des résultats obtenus lors des 
essais. Dans cette section, le réseau de fissuration, la flèche, la déformation des barres ainsi 
que la déformation du béton sont analysés plus en détail. Ensuite une comparaison entre les 
résultats expérimentaux et les prédictions théoriques est effectuée. Cette comparaison traite de 
la validation des résistances obtenues en fonction des différentes normes nord-américaines 
ainsi que selon les exigences minimales des lignes directrices établie par l’American Railway 
Engineering and Maintenance-of-Way Association (AREMA).  
 
Les résultats de cette étude profiteront aux compagnies propriétaires de réseau ferroviaire ainsi 
qu’aux fabricants d’éléments structuraux préfabriqués en béton armé. De plus, cette étude 
permettra le développement de réseaux ferroviaires plus durables pouvant accueillir des trains 
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CHAPITRE 1  
 
INTRODUCTION 
1.1 Mise en contexte 
Les structures de transport jouent un rôle majeur dans la croissance économique et sociale 
d’un pays. Les réseaux de chemins de fer sont parmi les moyens de transport les plus efficaces 
lors du voyagement sur de courtes et de longues distances. Plusieurs éléments forment ce que 
l’on appelle la superstructure qu’est un chemin de fer. Les dormants sont l’un des éléments 
structuraux principaux qui constituent cet ensemble. Ils ont comme but de redistribuer la 
charge des rails à la sous-structure granulaire, jouant ainsi un rôle majeur dans la sécurité ainsi 
que la performance des chemins de fer. Les charges comprennent des charges verticales 
imposées par le poids des véhicules ainsi que des charges latérales mobilisées par l’action 
centrifuge lors de virages ou par les moments induits lors du freinage [Griffin et al. (2014)]. 
Différents matériaux tels que le bois, l’acier, le béton et les composites ont été utilisés dans la 
fabrication de dormants. 
 
Le béton armé, étant par définition un matériau composite, est le matériau le plus utilisé dans 
le monde à ce jour. La grande polyvalence dont il dispose lors de son utilisation lui a permis 
d’être en tête de liste comparativement aux autres matériaux utilisés pour la construction de 
structures. Il reste un des matériaux les plus courants en construction : la recherche et le 
développement dans ce domaine peuvent en témoigner [Guérin (2015)].  
 
L’acier est utilisé depuis longtemps comme matériau dans la construction des structures. Les 
propriétés de l’acier sont donc connues depuis des années. C’est au milieu du 19e siècle qu’a 
été développé ce que l’on appelle aujourd’hui le béton armé conventionnel. Ce béton qui est 
renforcé avec des barres d’acier est révolutionnaire. De telle sorte qu’il est utilisé dans presque 
toutes les structures. Cet assemblage permet de mettre en valeur les propriétés mécaniques des 
deux matériaux : le béton reprend les efforts de compression tandis que l’acier reprend les 




La dégradation prématurée des matériaux utilisés dans des ouvrages en génie civil est l’un des 
problèmes majeurs auxquels les ingénieurs d’aujourd’hui doivent faire face. Plus 
particulièrement là où les climats sont plus rigoureux, comme c’est le cas au Québec. Les 
structures conventionnelles en béton renforcé d’acier sont affectées par de tels phénomènes 
[Mohammadzadeh et Vahabi (2011)]. Il est bien connu que lorsqu’un élément externe 
engendre des fissurations supplémentaires dans la structure, l’armature d’acier de cette 
dernière est davantage exposée, ce qui accélère sa dégradation. En effet, des facteurs tels que 
l’humidité de l’air ambiant ou du sol : les cycles de gel-dégel ainsi que les sels de déglaçage 
favorisent l’accélération de la dégradation des structures composées de béton et d’armatures 
en acier.  
 
Afin de contrer la dégradation prématurée des structures, il faut envisager l’utilisation d’une 
combinaison de matériaux qui sera plus appropriée dans des milieux ayant des climats 
extrêmes. C’est là où les polymères renforcés de fibres (PRF) entrent en jeu. Depuis des 
années, ce type de matériau fait l’objet de recherches exhaustives. De celles-ci, il ressort que 
les PRF garantissent une résistance considérable et que, par rapport à l’acier, ils résistent à la 
corrosion et ont une neutralité électrique [Guérin (2015)]. 
1.2 Problématiques 
1.2.1 Dormant en bois 
Le désavantage principal de l’utilisation de dormants ferroviaires en bois est la susceptibilité 
de ces derniers à la dégradation mécanique ou biologique qui provoquent ainsi des 
défaillances prématurées. Il a été reporté que plus de 12 millions de dormants en bois sont 
remplacés chaque année aux États-Unis à cause de dommages dus à l’utilisation résultant à la 
fissuration et à l’usure excessive des dormants coûtant près de 500 millions de dollars [Qiao et 
al. (1998)]. Le fendage du bois aux extrémités est une autre cause fréquente de dégradation 
prématurée, car les dormants sont soumis à de très grandes charges de cisaillement 
transversales. Toutefois, ce ne sont pas les seuls problèmes auxquels l’industrie des chemins 
de fer fait face lorsqu’il est question de traverses en bois. L’un des problèmes les plus 
difficiles à surmonter est le déclin de la disponibilité de bois de qualité ce qui résulte en 




l’utilisation de bois plus mou [Ferdous et Manalo (2014)]. Le bois mou n’offre pas la même 
résistance que le bois dur qui était plus abondant autrefois. En effet, le bois dur est plus 
résistant à certains phénomènes tels que l’élargissement des trous d’ancrages et la propagation 
des fissurations. En plus, le bois mou n’est pas aussi efficace que le bois dur pour la 
transmission des charges au ballast, ainsi le bois mou ne devrait pas être mélangé avec le bois 
dur lors de la construction ou la réfection de chemins de fer. 
1.2.2 Dormant en béton 
La problématique principale associée à l’utilisation de ce type dormants est le poids. La 
manipulation de ceux-ci requiert de la machinerie spécialisée lors de l’installation. Le coût 
initial qui se rattache à la fabrication de tels dormants est aux environs du double des dormants 
traditionnels en bois dur. Le béton, étant très différent du bois dur comme matériau de 
fabrication, performe différemment lors de la mise en service. Les dormants en béton ont une 
plus grande rigidité que les dormants traditionnels en bois et nécessitent une profondeur plus 
grande afin de résister aux grands efforts de cisaillement. Les dormants en béton sont aussi 
vulnérables à la corrosion du siège du rail, aussi appelé crapaud, en l’absence d’un coussinet 
d’isolation ainsi qu’aux fissurations et aux dommages causés par la corrosion des barres 
d’armature en acier [Zhang et al. (1997)]. De plus, le profil bas des dormants en béton pose 
problème. Les rails ainsi que le ballast doivent être de qualité supérieure en raison de la grande 
rigidité du béton ainsi qu’à sa faible capacité d’amortissement des chocs. 
1.2.3 Dormant en acier 
Pour leur part, les dormants en acier nécessitent plus d’attention lors de l’installation 
principalement parce que la forme inversée des dormants défavorise une bonne assise sur le 
ballast. Il a été observé que lors de chargement imposé par des véhicules, les rails subissent 
des déformations plus importantes que lorsque le bois est utilisé comme dormant 
[Kaewunruen, S. et Remennikov, A. (2005)]. Cela indique que le bois et l’acier ne supportent 
pas et ne distribuent pas les charges de la même manière. La faible utilisation de ce type de 
dormants est directement en lien avec le coût élevé de ceux-ci et avec la crainte qu'ils 
corrodent prématurément. Une autre raison qui explique que ces dormants sont moins utilisés 
est le fait que ceux-ci sont sujets à la fissuration par fatigue là où les trous de fixation sont 
situés. Ces fissurations sont le résultat direct du mouvement des trains sur les rails. 
4 INTRODUCTION 
 
En Amérique du Nord, les dormants traditionnels ne respectent pas de façon satisfaisante les 
exigences de performance puisqu’ils sont soumis à des circonstances et des environnements 
plus sévères qu’ailleurs dans le monde. C’est pourquoi il y a un besoin grandissant de 
développer de nouvelles technologies adaptées à nos conditions. 
1.3 Définition du projet de recherche 
Ce projet porte sur la caractérisation du comportement structural des spécimens de dormants 
ferroviaires préfabriqués en béton renforcés avec des PRF. Cette caractérisation est la première 
phase d’une série de plusieurs. Dans un premier temps, nous avons déterminé les propriétés 
physiques des différents matériaux utilisés dans la construction des dormants spécimens. Dans 
un second temps, nous avons testé les dormants spécimens selon une série de quatre essais 
expérimentaux en accord avec l’AREMA. 
1.4 Objectifs du projet de recherche 
Les objectifs principaux du projet sont les suivants : 
 Caractériser le comportement structural à l’ultime des différents spécimens de dormants 
ferroviaires préfabriqués en béton renforcés avec des PRF ; 
 Valider la conception des dormants ferroviaires préfabriqués en béton renforcés avec des 
PRF en fonctions des différentes normes applicables ; 
 Fournir des recommandations ainsi que des lignes directrices quant à la conception de 
dormants ferroviaires préfabriqués en béton renforcés avec des PRF.  
 
Les objectifs secondaires du projet sont les suivants : 
 Étudier les effets du type de renforcement interne en PRF sur le comportement structural à 
l’ultime des dormants ; 
 Étudier différentes configurations de chargement représentant les conditions réelles selon 
les critères de conception de l’AREMA ; 
 Étudier les effets de la présence de renforcement transversale en PRF sur le comportement 
structural des dormants. 
 




1.5 Plan du document 
Le présent mémoire est divisé en six chapitres.  
 Le premier chapitre porte sur l’introduction du mémoire. La mise en contexte du projet de 
recherche, les problématiques courantes et connues ainsi que la définition du projet et les 
objectifs de recherche y sont présentés ; 
 Le deuxième chapitre présente l’état de l’art qui décrit la composition des PRF ainsi que 
les avantages de leur utilisation, les dispositions réglementaires pour l’AREMA, la 
CAN/CSA S806-12 et l’ACI440.1R-15 ainsi que les considérations à prendre lors d’une 
modélisation par bielles et tirants avec des modèles proposés par différentes recherches 
antécédentes ; 
 La troisième section montre le programme expérimental. Des détails concernant la matrice 
des essais, la construction des spécimens et le montage expérimental y sont présentés ; 
 La quatrième section porte sur la présentation des résultats expérimentaux pour chacun des 
quatre types d’essais expérimentaux effectués. On y retrouve les largeurs de fissures, les 
réseaux de fissuration, le mode de rupture, les déplacements verticaux ainsi que les 
déformations de l’armature et du béton ; 
 La cinquième section traite de l’analyse comparative des résultats expérimentaux en 
fonctions des différents modèles de rupture applicables ; 
 Finalement, dans la dernière section on présente les conclusions générales obtenues des 
essais expérimentaux et des analyses en considérant les observations qui ont été apportées 





CHAPITRE 2  
 
ÉTAT DE L’ART 
2.1 Introduction 
Ce chapitre traite des recherches effectuées dans les dernières décennies concernant les 
matériaux utilisés pour la construction d’éléments structuraux comme les dormants 
ferroviaires ; ainsi que des comportements physiques et leurs mécanismes de rupture en 
fonctions des codes utilisés couramment en ingénierie. 
2.2 Les polymères renforcés de fibres (PRF) 
Les PRF sont utilisés depuis plusieurs années dans les différents domaines de l’ingénierie. Les 
premières applications en génie civil datent des années 1950 dans une étude qui portait sur 
l’utilisation des barres d’armature à base de fibres de verre dans une structure de béton. Les 
recherches sur les PRF n’ont été reconnues et considérées dans les applications du génie civil 
que beaucoup plus tard. Par contre, ces premières utilisations n’ont pas été un succès en raison 
de la mauvaise performance des matrices thermodurcissables. En effet, les PRF sont 
généralement composés de deux constituants principaux : les fibres et la matrice (ou résine). 
La figure 2.1 illustre bien les différentes composantes d’une barre d’armature en PRF. 
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La figure 2.2 montre que les fibres sont bien plus résistantes que la matrice et que le produit 
final est une moyenne des deux résistances. Plusieurs facteurs peuvent influencer les 
propriétés mécaniques du produit final : la qualité des fibres, leur orientation, leur forme, le 
rapport volumique ainsi que le procédé de fabrication. Ce dernier est très important, puisqu’un 
mélange de fibres de bonne qualité dans une matrice ne constituera pas nécessairement un 
produit de bonne qualité [ISIS-Canada (2009)]. Ainsi, des produits présentant les mêmes 




Figure 2.2: Courbe contrainte/déformation des PRF, des fibres et de la matrice 
[ISIS-Canada (2009)] 
2.2.1  La matrice 
Lors de la fabrication des PRF, il est important de choisir une matrice ou résine appropriée, 
puisque celle-ci affecte significativement les propriétés mécaniques du produit final. La 
matrice doit être en mesure de développer une déformation à l’ultime plus grande que la fibre 
afin de pouvoir exploiter la pleine capacité de résistance des fibres. La matrice n’agit pas 
seulement comme protection et comme agent de liaison des fibres ; elle aide à la transmission 
des contraintes entre les fibres. La matrice joue aussi d’autres rôles au sein du PRF tel que de 
transmettre les contraintes de cisaillement interlaminaires et directes ; et de fournir un support 
latéral aux fibres lors d’un effort de compression afin de prévenir le flambement de celles-ci. 
 




Deux types de matrices sont principalement utilisés dans la fabrication des matériaux 
composites en PRF ; les résines thermodurcissables et les résines thermoplastiques. Les 
résines thermodurcissables sont plus fréquemment utilisées que les thermoplastiques, puisque 
les résines thermodurcissables présentent de bonnes performances en ce qui concerne la 
relaxation et le fluage. Elles ont aussi une bonne stabilité thermique et une bonne résistance 
chimique. Les résines thermodurcissables les plus couramment utilisées sont les polyesters, les 
vinyles-esters ainsi que les époxydes. 
2.2.2  Les fibres 
Les fibres les plus couramment utilisées pour des applications en génie civil sont 
principalement le verre, le carbone et l’aramide. D’autres fibres telles que le basalte font 
l’objet de recherches, mais ne sont pas encore au point pour une utilisation plus courante. Les 
propriétés mécaniques importantes que doit posséder une fibre sont une résistance élevée, une 
bonne rigidité et une grande ténacité. Les performances des fibres sont affectées par leur 
longueur, leur composition chimique ainsi que la forme de leur section transversale. 
 
Une autre caractéristique importante des fibres est leur diamètre qui varie entre 5 et 10 
microns. Celui-ci est important puisque la structure moléculaire étant alignée selon le sens de 
la longueur, cela lui confère une très bonne résistance à la traction. Un faible volume réduit 
aussi la probabilité que la fibre présente des défauts considérables. Dans le cas où une fibre se 
briserait, les forces se transfèrent par le biais de la matrice dans les fibres adjacentes, telle que 
mentionnée précédemment. En général, les fibres ont moins de défauts que les matériaux 
d’origine, ce qui procure une plus grande résistance en fin de compte. 
2.2.3  Les avantages 
Les barres d’armatures en PRF, principalement celles composées de fibres de verre, offrent 
plusieurs avantages en comparaison aux barres d’armatures traditionnelles en acier. Les barres 
en PRF ont généralement une masse volumique plus de quatre fois inférieure à celle de l’acier, 
ce qui réduit grandement le poids des ouvrages et permet une manipulation plus rapide. Leur 
stabilité chimique permet aux PRF d’être utilisés dans des environnements rigoureux 
puisqu’ils ne corrodent pas. Les barres de PRF sont aussi très peu affectées par l’alcalinité du 
béton et réagissent peu aux différents agents chimiques qui affectent généralement les 
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structures en béton armé d’acier. La neutralité électrique et magnétique des PRF permet des 
utilisations plus spécifiques telles que dans les hôpitaux et les aéroports puisque les PRF ne 
contiennent aucun élément conducteur. La dilatation thermique des PRF est similaire à celle 
du béton, permettant ainsi une utilisation dans des milieux subissant de grandes différences de 
température. Finalement, dans des projets de plus grande envergure, les coûts de l’armature en 
PRFV s’apparentent à celui de l’armature en acier galvanisé. 
2.3 AREMA « Manual for Railway Engineering », Chapitre 30 
Le chapitre 30 du « Manual of Railway Engineering » traite de tous les aspects concernant les 
dormants ferroviaires. Les conditions de chargement, l’évaluation de système de dormants, les 
dormants en bois scié, en acier, en composite ainsi qu’en béton sont tous des parties 
importantes qui sont décrites dans les différents paragraphes de ce chapitre. Dans notre cas, 
c’est la section portant sur les dormants en béton qui nous intéresse le plus, particulièrement la 
sous-section 4.4. Celle-ci décrit les considérations à prendre en compte lors de la conception. 
Il faut mentionner que la conception, dans cette section, est faite en considérant que le béton 
est renforcé avec de l’acier précontraint. 
2.3.1 Moment de flexion 
La figure 2.3 a) donne le moment positif non pondéré au centre ligne sous l’assise du rail pour 
différentes longueurs de dormants. Les longueurs dans la figure 2.3 a) sont de 2.36m, 2.44m, 
2.52m, 2.59m et 2.74m. Il est possible de faire une interpolation afin d’obtenir le moment 
positif pour des longueurs de dormants qui ne sont pas présentés dans la figure 2.3 a). La 
prochaine section explique comment obtenir les facteurs de conception en flexion. 
2.3.2 Valeurs pondérées de conception en flexion 
En considérant l’influence de la vitesse et le tonnage annuel lors de la conception des 
dormants, le moment pondéré de conception en flexion peut être déterminé à partir de 
l’équation suivante (2.1) : 
 𝑀 = 𝐵 ∗ 𝑉 ∗ 𝑇 (2.1) 
où : 
M = moment positif pondéré de conception en flexion au centre de l’assise du     
rail ; 




B = le moment de flexion tirée de la figure 2.3 a) en kNm pour une longueur et un 
espacement prédéterminés ; 
V =le facteur de vitesse tiré de la figurefigure 2.3 b) ; 





Figure 2.3 : a) Moment de flexion non pondéré au centre-ligne de l’assise du rail  
b) Facteurs de vitesse et de tonnage annuel  
[AREMA (2013)] 
 
L’utilisation de coussins atténuateurs de contrainte où le rail est fixé au dormant a révélé que 
cela réduisait le moment positif de flexion. Par conséquent, le moment de conception (M) peut 
être réduit à la discrétion de l’ingénieur concepteur. Les moments de conception en flexion 
autre que le moment positif au centre de l’assise du rail tels que le moment négatif au centre 
de l’assise du rail, le moment positif au centre du dormant et le moment négatif au centre du 
dormant peuvent tous être obtenus à partir du tableau 2-1 et du moment de conception (M). Ce 
sont les mêmes longueurs de dormants que mentionné précédemment. La ligne surlignée en 
gris dans le tableau 2-1 représente la longueur utilisée pour le projet de recherche. Encore une 
fois, l’interpolation linéaire peut être faite, si nécessaire.  
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Tableau 2-1: Calcul des moments de conception en flexion [AREMA (2013)] 
Longueur du dormant 
(m) 
Moment négatif à 
l’assise du rail 
Moment négatif au 
centre du dormant 
Moment positif au 
centre du dormant 
2.360 0.72M 1.13M 0.61M 
2.440 0.64M 0.92M 0.56M 
2.520 0.58M 0.77M 0.51M 
2.590 0.53M 0.67M 0.47M 
2.740 0.46M 0.57M 0.40M 
 
2.3.3 Considérations lors de la conception 
En plus de satisfaire les critères de conception mentionnés ci-haut, les dormants ferroviaires en 
béton armé de renforcement précontraint doivent aussi se conformer aux autres critères en 
accord avec la bonne pratique telle que mentionnée dans l’ACI 318 lorsque le renforcement 
est en acier. Dans notre cas, elle est substituée par la norme CAN/CSA S806-12 puisque nous 
utilisons des PRF. Il est recommandé que la précompression maximale après toutes pertes en 
tout point dans la section transversale n’excède pas 17.2 MPa. En plus, il devrait y avoir une 
précontrainte de compression minimale de 3.5 MPa en toute section transversale verticale au 
travers de la zone de l’assise du rail, et ce après toutes pertes et sans aucun chargement. 
2.3.4 Exigences d’approbation de la conception 
La capacité en flexion négative et positive minimum au centre de l’assise du rail et au centre 
du dormant doivent être comme indiqué précédemment à la section 2.3.2 pour une longueur et 
un espacement des dormants prédéterminé.  Ceux-ci doivent être testés conformément à l’essai 
sur le moment de flexion comme stipulé aux articles 4.9.1.4 à 4.9.1.7 [AREMA (2013)]. Ces 
essais sont décrits au chapitre 3 du présent mémoire. 




2.4 CAN/CSA S806-12 
Cette norme traite de l’utilisation des PRF dans les structures de bâtiments. Dans le cas des 
dormants ferroviaires, le comportement structural en flexion se rapproche d’une poutre. Donc, 
il est intéressant de comparer la conception de ceux-ci en flexion et en cisaillement. Toutes 
références aux articles qui suivront dans cette section sont tirées de cette norme [CAN/CSA 
S806-12 (2012)]. 
2.4.1 Coefficient de tenue 
L’article 7.1.6.3 indique que le coefficient de tenue ϕprfv pour le renforcement interne non 
précontraint est de 0.75. Il est mentionné à l’article 7.1.2.2 que la contrainte maximale dans les 
barres de PRFV et PRFC sous un chargement en service ne doit pas dépasser une fraction de 
leurs résistances caractéristique en traction ; soit 25% et 65% respectivement. Aussi, l’article 
7.1.2.3 stipule que lorsque le chargement en service est maintenu, la déformation maximale 
dans les barres de PRFV en traction ne doit pas dépasser 2000 µε.  
2.4.2 Longueur de développement 
L’article 9.3 indique comment la longueur de développement doit être calculée. Voici 
l’équation (2.2) qui donne la longueur de développement pour des barres droites en traction. 
La longueur de développement minimale doit être plus grande ou égale à 300 mm : 
 








 ld = longueur de développement ; 
 k1 est le facteur de positionnement des barres d’armature dans le béton ; 
= 1.0 dans tous les autres cas. 
k2 est le facteur de la densité du béton ; 
= 1.0 pour les bétons de densité normale. 
k3 est le facteur du diamètre des barres d’armature ; 
= 0.8 si Ab ≤ 300 mm2 ; 
k4 est le facteur du type de fibre utilisé dans les barres d’armature ; 
= 1.00 pour la fibre de verre et de carbone ; 
k5 est le facteur de la surface des barres d’armature ; 
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= 1.00 pour les surfaces sablées ; 
= 1.05 pour les surfaces nervurées. 
dcs = le minimum entre (1) la distance entre la surface finie du béton et le centre de 
la barre qui doit être ancrée ; (2) le 2/3 de la distance centre à centre des axes 
des barres qui doivent être ancrées. Toutefois, dcs ne doit pas être plus grand 
que 2.5db ; 
ff = la contrainte de conception du renforcement en traction en PRF à l’ultime. 
 
2.4.3 Enrobage minimal 
L’article 8.2.3 indique que l’enrobage minimal excluant toutes barres d’armature pour tous 
éléments en béton renforcé avec des PRF doit être le plus grand de 2db ou 30 mm. 
2.4.4 Armature minimale 
Afin d’assurer la stabilité de la structure et la sécurité des utilisateurs, une quantité 
d’armatures minimale doit être présente. L’équation (2.3) montre comment calculer le moment 
de fissuration tel qu’à l’article 8.3.2.6. 





 fr = 0.6𝜆√𝑓𝑐′ ; 
 Ig = inertie de la section transversale brute ; 
 yt = distance du centroïde de la section transversale jusqu’à la fibre en traction. 
 
Dans le cas où la condition mentionnée à l’article 8.4.2 n’est pas respectée, c’est-à-dire que Mr 
est plus grand que 1.5 fois Mcr. L’armature minimale doit respecter l’équation (2.4) comme 







 Ef = module d’élasticité en traction des barres d’armature en PRF ; 
 Ag = aire brute de la section transversale. 
 
2.4.5 Béton armé de PRF en flexion 




Dans le cas des poutres et des dalles unidirectionnelles sous une charge de service, l’article 
8.3.1 limite la distribution de l’armature en flexion. Il est mentionné que si la déformation 
dans l’armature en traction dépasse 1500 με, il faut vérifier que le paramètre de contrôle de la 
fissuration z doit être inférieur à 38 000 N/mm lorsque l’élément à l’étude est exposé aux 
intempéries comme c’est le cas pour les dormants ferroviaires. Le paramètre z est calculé selon 
l’équation (2.5) de l’article 8.3.1.1. 







 kb coefficient d’adhérence des barres de PRF ; 
= 0.80 pour la fibre de verre (V-Rod, Pultrall) 
= 1.00 pour la fibre de carbone (V-Rod, Pultrall) 
= 0.83 pour la fibre de basalte [Elgabbas, Fareed M. (2016)] 
 Es module élastique de l’acier ; 
 Ef module élastique du PRF ; 
 fF contrainte moyenne dans la barre d’armature ; 
dc distance entre la fibre extrême en traction et le centre de gravité de l’armature 
en tension ; 
A l’aire de la section de béton. 
2.4.6 Béton armé de PRF en cisaillement 
Selon l’article 8.4.4.3, les éléments qui sont sujets à un effort de cisaillement doivent respecter 
l’inégalité suivant : la résistance à l’effort tranchant Vr doit être égale ou supérieure à l’effort 
tranchant pondéré Vf, tel que montré par l’équation (2.6). 
 𝑉𝑟 ≥ 𝑉𝑓 (2.6) 
 
Dans le cas où l’élément à l’étude n’a pas de renforcement transversal, la résistance à l’effort 
tranchant est égale à la composante due à l’engrenure des granulats dans le béton, aussi connu 
comme la résistance du béton, Vc. Si, il y a présence d’un renforcement transversal, que ce soit 
des cadres ou des spirales, la valeur de la résistance à l’effort tranchant est égale à la somme 
de la résistance du béton et de la composante du renforcement transversal Vprf. Ces deux cas 
sont expliqués par les équations (2.7) et (2.8). 
 
 𝑉𝑟 = 𝑉𝑐 (2.7) 
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 𝑉𝑟 = 𝑉𝑐 + 𝑉𝑝𝑟𝑓 (2.8) 
 
Par contre, la valeur de Vr ne peut excéder la valeur de Vr,max tel que montré à l’équation (2.9). 
Vr,max est une limite supérieure qui tient compte de l’écrasement du béton en fonction des 
contraintes de compressions des diagonales. 
 𝑉𝑟,𝑚𝑎𝑥 = 0.22𝜑𝑐𝑓𝑐
′𝑏𝑤𝑑𝑣 + 0.5𝑉𝑝 + [(𝑀𝑑𝑐𝑉𝑓) 𝑀𝑓⁄ ] (2.9) 
 
Plusieurs phénomènes doivent être pris en compte lorsque vient le temps de calculer la valeur 
de Vc. L’équation (2.10) tirée de l’article 8.4.4.5 prend en compte une grande majorité de ces 
phénomènes. Cette équation est valable pour les sections ayant une profondeur effective d de 
300 mm et moins sans chargement axial. 
 𝑉𝑐 = 0.05𝜆𝜑𝑐𝑘𝑚𝑘𝑟 √𝑓𝑐
′3 𝑏𝑤𝑑𝑣 (2.10) 
 
La résistance du béton prend en considération plusieurs facteurs qui sont inclus et qui peuvent 
être ajoutés à l’équation (2.10). km est un facteur qui permet de prendre en compte l’effet du 
moment qui est appliqué sur la section transversale. kr est un facteur qui permet de tenir 
compte de la rigidité des armatures transversales. Ces deux facteurs sont présentés par les 
équations (2.11) et (2.12) respectivement. 
 𝑘𝑚 = √
𝑉𝑓𝑑
𝑀𝑓
≤ 1.0 (2.11) 
 




Les facteurs ka et ks peuvent être ajoutés à l’équation (2.10) si certaines conditions sont 
remplies. Le facteur ka représente l’effet d’arche (2.13) applicable si la section transversale à 
l’étude se retrouve à une distance de 2.5d de la face d’un support dont la réaction cause un 
effort de compression parallèle à la direction de l’effort de cisaillement dans la section. Le 
facteur ks représente l’effet de grandeur (2.14) applicable si la profondeur effective est plus 
grande que 300 mm et si le renforcement en cisaillement est moins que ce qui est requis par 
l’article 8.4.5.2. 

















≤ 1.0 (2.14) 
 
Dans le calcul de Vc, la valeur de f’c doit être limitée à 60 MPa. Cette valeur est la limite, 
établie dans la recherche, qui sépare le béton normal et un béton haute performance. Aussi, la 
valeur de Vc doit se situer entre les bornes supérieures et inférieures de l’équation (2.15) 
suivante : 
 0.11𝜑𝑐𝑓𝑐
′𝑏𝑤𝑑𝑣 ≤ 𝑉𝑐 ≤ 0.22𝜑𝑐𝑓𝑐
′𝑏𝑤𝑑𝑣 (2.15) 
 
Dans le cas du calcul de la résistance des armatures transversales en PRF, Vprf, la méthode 
générale est utilisée comme pour le dimensionnement avec de l’armature en acier. L’article 
8.4.4.9 stipule que l’équation (2.16) doit être utilisée afin de calculer la résistance des étriers 




≤ 1.0 (2.16) 
où : 
 s = espacement des étriers mesurés parallèlement selon l’axe longitudinal ; 
ffv = 0.005 Efrp ≤ 0.4 ffu ; 
Av = aire de l’armature transversale incluse dans la distance s ; 
θ = angle d’inclinaison des contraintes de compression diagonales (fissures). 
2.4.7 Modèle par bielles et tirants 
L’article 8.5 couvre la modélisation par bielles et tirants. La résistance de l’élément en béton 
armé peut donc être étudiée par une idéalisation. Cette idéalisation prend en considération que 
les charges de flexion sont transmises par un comportement de treillis. Celui-ci est formé 
d’éléments en traction (tirants) représentés par le renforcement longitudinal ainsi que 
d’éléments en compression (bielles) représentés par les diagonales de béton. Ces éléments sont 
interconnectés par des nœuds et peuvent donc ainsi transmettre toutes les charges aux points 
d’appui. En premier vient le dimensionnement d’une bielle de compression. L’article 8.5.2.1 
mentionne que l’effort de compression, Fc, qui est calculé dans la bielle est tel que montré à 
l’équation suivante (2.17). 
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 𝐹𝑐 ≤ 𝜑𝑐𝑓𝑓𝑢𝐴𝑐𝑠 (2.17) 
où : 
 ffu = résistance ultime du béton fissuré ; 
 Acs = section effective de la bielle. 
 
La valeur de Acs peut être calculé en tenant compte de la surface de béton qui est disponible 
tout en considérant les conditions d’ancrages aux extrémités de la bielle tels que l’on peut le 
voir à la figure 2.4 suivant : 
 
Figure 2.4: Aire effective des bielles en fonction des conditions d’ancrage aux extrémités  
[CAN/CSA S806-12 (2012)] 
 
La valeur de la contrainte de compression limite dans la bielle, fcu doit être calculé comme le 













 ε1 = calculé comme suit :  
 𝜀1 = 𝜀𝑓 + (𝜀𝑓 + 0.002) cot
2 𝜃𝑠 (2.19) 
  
 θs = l’angle le plus faible entre la bielle et les tirants jointifs ; 
εf = la déformation en traction du tirant le plus proche de la face en traction et 
incliné à un angle θs par rapport à la bielle. 
 
En deuxième vient le dimensionnement des tirants. L’article 8.5.3.1 mentionne que l’aire de 
l’armature dans un tirant, Aft, doit être suffisante afin d’assurer que l’effort de traction 
n’excède pas la limite de l’équation (2.20). L’ancrage du tirant doit avoir une longueur 
adéquate de manière à être en mesure de résister à l’effort de traction calculée dans l’armature 
à l’endroit où le centre de gravité entrecroise la rive de la bielle adjacente. Pour les armatures 
dont la longueur est plus longue que la longueur d’ancrage (ld), la contrainte calculée ne doit 
pas excéder la limite de l’équation (2.21). 
 
 𝑇 ≤ 0.65𝜑𝑓𝑓𝑓𝑢𝐴𝑓𝑡 (2.20) 
 
 𝑇 ≤ 0.65𝜑𝑓𝑓𝑓𝑢𝐴𝑓𝑡(𝑥 𝑙𝑑⁄ ) (2.21) 
 
Finalement le dimensionnement des zones de nœuds est fait en vérifiant que les contraintes de 
compression appliquée dans les nœuds n’excèdent pas les valeurs mentionnées à l’article 
8.5.4.1 : 
 0.85𝜑𝑐𝑓𝑐
′ pour les zones délimitées par des bielles et des surfaces d’appuis ; 
 0.75𝜑𝑐𝑓𝑐
′ pour les zones assurant l’ancrage d’un tirant dans une seule direction ; 
 0.65𝜑𝑐𝑓𝑐
′ pour les zones assurant l’ancrage d’un tirant dans plus d’une direction. 
Les limites des contraintes dans les zones de nœuds sont considérées respectées si les deux 
conditions suivantes sont remplies tel que par l’article 8.5.4.2 : 
 La contrainte à l’appui dans la zone de nœuds est basée sur l’aire nette du béton provoquée 
par les charges concentrées ou les réactions n’excèdent pas les limites de contrainte 
données à l’article précédent ; et 
 L’armature du tirant est répartie uniformément sur une aire efficace de béton au moins 
égale à l’effort dans le tirant divisé par les limites de contraintes données à l’article 
précédent.
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2.5 ACI 440.1R-15 Chapitre 8 : Cisaillement 
Ce guide propose des recommandations pour la conception ainsi que la construction de 
structures en béton armé de PRF non précontraint. Toutes références aux articles qui suivront 
dans cette section sont tirées de cette norme [ACI440.1R-15 (2015)]. Ici il est principalement 
question du chapitre 8 de la norme qui porte sur le renforcement en cisaillement.  
2.5.1 Coefficient de tenue 
À l’article 8.1.1, il est stipulé que le coefficient de tenue φ qui représente le facteur de 
réduction de la résistance est le même que celui utiliser pour l’acier dans la norme ACI 318 et 
est égal à 0.75.  
2.5.2 Armature minimale 
L’article 8.2.2 de la norme mentionne qu’un renforcement minimal en cisaillement est requis 
lorsque la force de cisaillement pondérée Vu à la section considérée est plus grande que 0.5 
fois la résistance pondérée du béton φVc. Cette exigence est pour prévenir ou restreindre la 
rupture par cisaillement dans les membrures où l’apparition soudaine de fissures peut conduire 
à des efforts excessifs. L’équation (2.22) donne l’aire minimale de renforcement en PRF pour 
les efforts de cisaillement : 





 bw = la largeur de la section (mm) ; 
 s = section effective de la bielle ; 
ffv = la résistance en traction des PRF pour le cisaillement, le plus petit de : la 
résistance en traction ffu ; la résistance de la partie courbe d’une barre ffb ; une 
contrainte correspondante à 0.004Ef. 
 
2.5.3 Béton armé de PRF en cisaillement 
À l’article 8.2 la résistance nominale en cisaillement d’une section transversale renforcée Vn 
est la somme de la résistance du béton Vc et de la composante du renforcement transversale Vf 
tel que montré à l’équation (2.23). 
 




 𝑉𝑛 = 𝑉𝑐 + 𝑉𝑓 (2.23) 
 
La capacité en cisaillement du béton Vc des membrures en flexion renforcées avec des PRF 
comme renforcement principale est évalué avec l’équation suivante : 






Cette équation (2.24) est la même qu’utilisée par la norme ACI 318 pour le renforcement en 
acier mais modifiée par le facteur (
5
2
𝑘) pour tenir compte de la rigidité axiale des PRF. Le 
niveau de contrainte dans le renforcement en PRF doit être limité pour contrôler les largeurs 
de fissuration et ainsi maintenir l’intégrité du béton en cisaillement et pour éviter une rupture 
dans la partie courbe des barres de renforcement transversales. L’équation (2.25) donne la 
limite de contrainte à utiliser pour la conception du renforcement en cisaillement. 
 𝑓𝑓𝑣 = 0.004𝐸𝑓 ≤ 𝑓𝑓𝑏 (2.25) 
La norme nous offre trois équations pour définir la résistance au cisaillement des PRF à 
utiliser dans trois cas de renforcement. La première équation (2.26) s’applique lorsque les 
étriers sont perpendiculaires à l’axe principale de la membrure. La seconde équation (2.27) 
s’applique lorsque des étriers inclinés sont utilisés comme renforcement en cisaillement. La 
troisième équation (2.28) s’applique lorsque des spirales continues sont utilisées comme 


















 Afv = la largeur de la section (mm) ; 
d = distance de la fibre de béton la plus comprimé au centroïde du renforcement 
en tension ; 
s = espacement entre les étriers ou spirales ; 
θ = angle d’inclinaison des étriers ou spirales. 
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Deux types de rupture en cisaillement peuvent survenir : cisaillement-tension (rupture en 
traction des renforcements transversaux) ou cisaillement-compression (rupture par écrasement 
du béton). 
2.6 Modèle par bielles et tirants (MBT) 
2.6.1 Principe de base 
Dans les structures, les forces tendent à suivre le chemin le plus court lors du transfert de 
charges. Pour les poutres assujetties à une charge concentrée, le chemin le plus court pour le 
transfert des charges est une ligne droite qui connecte les points de chargement et les supports. 
Dans le cas des poutres profondes, les charges sont directement transmises aux supports par 
les bielles de compression suivant une inclinaison raisonnable. Par contre, le comportement est 
différent pour les poutres élancées. Afin de développer une composante verticale 
suffisamment grande pour atteindre l’équilibre, la force développée par la bielle sera trop 
grande causant ainsi l’écrasement du béton. Un renforcement vertical de l’âme procure donc 
un chemin plus efficace dans la poutre. La figure 2.5 illustre bien c’est comportement. 
 
 
Figure 2.5: Chemin de chargement possible pour des poutres 
 





Premièrement, il faut déterminer les régions où la théorie des poutres n’est pas applicable. Une 
fois identifiées, il est possible de transformer ces zones en treillis. Ce dernier étant constitué de 
trois éléments : les bielles, les tirants et les nœuds. 
 
Lors de la construction du modèle de bielles et tirants, il est important de poser les hypothèses 
suivantes : 
 Équilibrer les forces de la région étudiée ; 
 Négliger la résistance du béton en tension ; 
 Négliger la résistance en compression des tirants ; 
 Orienter les forces axiales de manière à passer par les bielles et les tirants ; 
 Appliquer les forces extérieures aux nœuds. 
 
Avec ces hypothèses, on réduit les risques d’avoir un modèle inadéquat. Elles nous permettent 
aussi de respecter une distribution réaliste des forces dans la structure. Différents modèles 
utilisés dans l’industrie sont montrés à la prochaine section. 
2.6.3 Modèles existants 
Cette section présente les différents MBT existants. Ceux-ci ont été conçus pour des poutres 
profondes renforcées avec de l’armature d’acier et ont été développés par Matamoros et Wong 
(2003), Russo et al. (2005), Park et Kuchma (2007), et Mihaylov et al. (2013).  
2.6.3.1 Matamoros et Wong (2003) 





′𝑏𝑤𝑠𝑡 + 𝐴𝑡𝑣𝑓𝑦𝑣 + 3 (1 −
𝑎
𝑑
) 𝐴𝑡ℎ𝑓𝑦ℎ (2.29) 
où 𝐴𝑡𝑣 et 𝐴𝑡ℎ sont les aires des armatures de renforcement transversales et longitudinales dans 
la zone de cisaillement, a, respectivement. Le terme 0.3/(𝑎 ⁄ 𝑑) a une limite supérieure de 
0.85 sin 𝜃, où tan 𝜃 ≈ 1/(𝑎 ⁄ 𝑑), et le terme (1 − 𝑎/𝑑) a une limite inférieure de 0. La bielle 
diagonale de béton a une largeur uniforme de 𝑤𝑠𝑡 qui dépend de la géométrie du nœud à 
l’appui. 𝑓𝑦𝑣 et 𝑓𝑦ℎ représentent les limites élastiques verticale et horizontale du renforcement, 
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respectivement. Dans le cas des PRF, ces limites sont prises comme les limites ultimes, 𝑓𝑓𝑢, du 
renforcement utilisé. 
2.6.3.2 Russo et al. (2005) 
La résistance au cisaillement total est calculée comme le présente l’équation (2.30) suivante : 
 𝑉 = 0.545 (𝑘𝜒𝑓𝑐
′ cos 𝜃 + 0.25𝜌ℎ𝑓𝑦ℎ cot 𝜃 +
0.35𝑎𝜌𝑣𝑓𝑦𝑣
𝑑




+ 2𝑛𝜌𝑓) − 𝑛𝜌𝑓 (2.31) 
 
















) + 0.87 (2.32) 
où k et 𝜒 sont calculés selon les équations (2.31) et (2.32), respectivement. n est le rapport 
entre le module élastique de l’acier et le béton dans ce modèle. Par contre, puisque des PRF 
sont utilisés, le module élastique de l’acier est remplacé par celui des PRF, 𝑛 =  𝐸𝑝𝑟𝑓 𝐸𝑐⁄ . 𝜌𝑓, 
𝜌ℎ et 𝜌𝑣 sont les ratios de renforcement longitudinal, transversal horizontale et transversal 
vertical, respectivement. Aussi, le modèle prend en compte la largeur de la plaque de 
chargement, mais ne considère pas la largeur de la plaque d’appui. 
2.6.3.3 Park et Kuchma (2007) 
Le modèle proposé par Park et Kuchma requiert un processus de calcul itératif afin de calculer 
la capacité ultime d’une poutre profonde renforcée avec de l’acier. Dès le début de la 
procédure, nous devons supposer une charge appliquée. Ce qui nous permettra de calculer par 
la suite les forces et les déformations dans le béton et les renforcements. La déformation 
causée par la traction perpendiculaire à la bielle de béton, 𝜀𝑟, est obtenue en additionnant les 
déformations horizontale (𝜀ℎ) et verticale (𝜀𝑣) causées par la traction dans les renforcements 
transversaux et en y soustrayant la déformation causée par la compression (𝜀𝑑) dans le béton. 
Il faut noter que 𝜀ℎ et 𝜀𝑣 peuvent être postulés égaux à 0.0025 lorsque les renforcements 
transversaux ne sont pas définis. En utilisant l’état des déformations de chacun des éléments, 
les contraintes peuvent être calculées comme suit : 













]  𝑝𝑜𝑢𝑟 
𝜀𝑑
𝜉𝜀0
≤ 1.0 (2.33) 
 
𝜎𝑑 = 𝜉𝑓𝑐
′ [1 − (
(𝜀𝑑 𝜉𝜀0⁄ ) − 1
2 (𝜉 − 1)⁄
)
2
]  𝑝𝑜𝑢𝑟 
𝜀𝑑
𝜉𝜀0
> 1.0 (2.34) 
 




 𝑝𝑜𝑢𝑟 20 ≤ 𝑓𝑐













où 𝜀0 est la déformation d’un cylindre de béton qui correspond à un cylindre ayant comme 
résistance à la compression 𝑓𝑐
′, le coefficient d’adoucissement 𝜉 est basé sur les conditions 
d’équilibre et de compatibilité établis pour calculer l’effet des déformations de traction 
perpendiculaire aux déformations de compression comme dans le modèle de Hsu et Zhang 
(1997). Le module sécant de chaque membre peut être déterminé avec le coefficient 
d’adoucissement, et puis comparé à celui calculé avec la charge préalablement estimée. La 
première hypothèse est que le module sécant est le même que le module élastique. Si la 
différence entre les deux est plus grande que 0.1%, il faut continuer d’itérer jusqu’à ce qu’il y 
ait convergence. La procédure est terminée lorsque la contrainte dans la bielle horizontale ou 
diagonale de béton atteint sa capacité. 
2.6.3.4 Mihaylov et al. (2013) 
Dans ce modèle, la théorie cinématique a été combinée avec les équations d’équilibre et les 
relations contraintes-déformations afin de prédire la résistance au cisaillement et les 
déformations dans les poutres profondes. Afin de calculer la résistance maximale au 
cisaillement d’une poutre profonde, le modèle suit un format de conception conventionnel en 
additionnant la résistance des différents éléments qui pourrait influencer la résistance au 
cisaillement comme l’équation suivante le présente : 
 𝑉 =  𝑉𝐶𝐿𝑍 + 𝑉𝑐𝑖 + 𝑉𝑠 + 𝑉𝑑 (2.37) 
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où 𝑉𝐶𝐿𝑍 est le cisaillement résisté dans la zone de chargement critique, 𝑉𝑐𝑖 est le cisaillement 
résisté par l’imbrication des agrégats, 𝑉𝑠 est le cisaillement résisté par le renforcement 
transversal, et 𝑉𝑑 est le cisaillement résisté par l’effet de goujons. 
 𝑉𝐶𝐿𝑍 = 𝑓𝑎𝑣𝑔𝑏𝑙𝑏𝑙𝑒 sin
2 𝛼 (2.38) 
où la résistance à la compression moyenne du béton est donné par 𝑓𝑎𝑣𝑔 = 𝑓𝑐
′0.8 (MPa), et la 
largeur effective de la plaque de chargement, 𝑙𝑏𝑙𝑒, est égal au rapport du cisaillement V sur la 
charge P multipliée par la largeur réelle de la plaque de chargement 𝑙𝑏𝑙𝑒 =  (𝑉 𝑃⁄ )𝑙𝑏1. 𝑙𝑏1 et 










La résistance au cisaillement due à l’imbrication des agrégats peut être calculée comme le 
montre l’équation précédente et est tirée de la théorie du champ de compression simplifié de 
Bentz et al. (2006). Dans l’équation, w représente la largeur de fissuration et 𝑎𝑔 représente le 
diamètre maximal des gros granulats. 
 𝑉𝑠 = 𝜌𝑣𝑏(𝑑 cot 𝛼1 − 𝑙0 − 1.5𝑙𝑏𝑙𝑒)𝑓𝑣 ≥ 0 (2.40) 
L’effort de cisaillement résisté par le renforcement transversal est calculé selon l’équation 
précédente, où 𝑓𝑣, la contrainte dans le renforcement transversal est calculée comme suit : 
𝑓𝑣 = 𝐸𝑓(0.0175𝑙𝑏𝑙𝑒 cot 𝛼)/𝑑. L’angle critique 𝛼1 ne dois pas être plus petit que l’angle θ des 
fissures qui se sont développées dans le champ de contrainte uniforme. L’angle θ peut être 
calculé selon la théorie du champ de compression simplifiée de Bentz et al. (2006) ou bien 








Ce chapitre traite des détails entourant les différents éléments à prévoir avant les essais 
expérimentaux. La matrice des essais expérimentaux et des propriétés mécaniques des 
matériaux y sont présentées. L’emplacement des systèmes de mesures et de l’instrumentation 
s’y retrouve aussi. Finalement, les différents montages expérimentaux sont présentés et 
expliqués. 
3.2 Matrice des essais expérimentaux 
Le programme expérimental des essais sur les dormants ferroviaires s’est fait en quatre temps 
représentés par les différents types d’essais effectués. Le tableau 3-1, à la page suivante, 
présente la matrice qui a été utilisé lors des essais expérimentaux tout au long de la recherche. 
Dans ce tableau, on retrouve les différentes configurations de renforcement qui ont fait l’objet 
de la recherche. Les essais sont classés de 1 à 4 pour alléger le tableau. Les types font 
référence à l’application d’un moment de flexion positif (1) et négatif (2) à l’endroit où 
l’assise du rail se trouve. Tandis que les autres essais font référence à l’application d’un 
moment de flexion positif (3) et négatif (4) au centre de la portée totale du dormant 
ferroviaire. Les quatre essais sont décrits plus en détail dans la section 3.6 du présent chapitre.  
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TG0R+ 3 6 x #5en PRFV N/A 1 
TC0R+ 3 6 x #4 en PRFC N/A 1 
TB0R+ 3 6 x #5 en PRFB N/A 1 
TGGR+ 1 6 x #5 en PRFV étrier continu en PRFV #5 1 
TCGR+ 1 6 x #4 en PRFC étrier continu en PRFV #5 1 
TBGR+ 1 6 x #5 en PRFB étrier continu en PRFV #5 1 
TGCR+ 1 6 x #5 en PRFV étrier continu en PRFC #4 1 
TG0R- 3 6 x #5 en PRFV N/A 2 
TC0R- 3 6 x #4 en PRFC N/A 2 
TB0R- 3 6 x #5 en PRFB N/A 2 
TGGR- 1 6 x #5 en PRFV étrier continu en PRFV #5 2 
TCGR- 1 6 x #4 en PRFC étrier continu en PRFV #5 2 
TBGR- 1 6 x #5 en PRFB étrier continu en PRFV #5 2 
TGCR- 1 6 x #5 en PRFV étrier continu en PRFC #4 2 
TGGC+ 1 6 x #5 en PRFV étrier continu en PRFV #5 3 
TCGC+ 1 6 x #4 en PRFC étrier continu en PRFV #5 3 
TBGC+ 1 6 x #5 en PRFB étrier continu en PRFV #5 3 
TGGC- 1 6 x #5 en PRFV étrier continu en PRFV #5 4 
TCGC- 1 6 x #4 en PRFC étrier continu en PRFV #5 4 
TBGC- 1 6 x #5 en PRFB étrier continu en PRFV #5 4 
3.3 Matériaux 
3.3.1 Renforcement 
Dans le cadre du projet de recherche, trois types de fibres ont été utilisées dans la fabrication 
des barres de renforcement longitudinal et deux types de fibre dans le cas du renforcement 
transversal. Les barres faites avec de la fibre de verre et de carbone nous ont été fournies par le 
manufacturier Pultrall inc., une entreprise de Thedford Mines, Québec. Les barres avec des 
fibres de basalte sont de type ASA.TEC et sont produites par Asamer Basaltic Fibers GmbH 
en Autriche [Elgabbas, F., Ahmed, E., and Benmokrane, B. (2015)]. Le tableau 3-2 présente 
les dimensions nominales des barres de PRF utilisée comme renforcement longitudinale ainsi 
que la finition de surface qui a été appliquée à celle-ci afin d’augmenter leur adhésion au 
béton.  




Tableau 3-2: Détails des barres longitudinales de PRF 
Type 𝒅𝒃 (mm) 𝑨𝒇 (mm²) Fini de surface 
Verre 15.9 197.9 Sablé 
Carbone 12.7 126.7 Sablé 
Basalte 15.9 198.6 Nervuré 
 
La caractérisation mécanique des barres en PRFV et en PRFC de Pultrall inc. a été faite en 
respectant les critères de la norme ASTM D7205 (2011) afin d’obtenir les propriétés 
suivantes : la résistance ultime à la traction, le module d’élasticité ainsi que la déformation 
ultime. Dans le cas des barres en PRFB, les propriétés proviennent des essais faits en parallèle 
à l’université de Sherbrooke dans le cadre d’une thèse de doctorat [Elgabbas, Fareed M. 
(2016)]. Le tableau 3-3 suivant présente les propriétés mentionnées ci-haut. 
Tableau 3-3: Propriétés mécaniques des barres longitudinales en PRF 
Type 𝒇𝒖 (MPa) 𝑬𝒇 (GPa) 𝜺𝒖 (%) 
Verre 1260 ± 26 51.0 ± 0.7 2.47 ± 0.05 
Carbone 1945 ± 68 146.6 ± 1.2 1.33 ± 0.05 
Basalte 1724 ± 64 64.8 ± 3.3 2.67 ± 0.17 
 
  
a)       b) 
 
c) 
Figure 3.1: Barres d'armatures utilisées pour le projet : a) PRFV b) PRFC et c) PRFB 
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3.3.2 Béton 
Le mélange de béton utilisé dans la fabrication des dormants ferroviaires a été fourni par 
l’entreprise Sym-Tech Béton Préfabriqué. Le tableau 3-4 montre les résistances en 
compression du béton obtenue à 28 jours pour les différents dormants. Ces résultats sont 
fournis par Sym-Tech Béton Préfabriqué. On retrouve aussi les résultats pour la résistance à la 
traction du béton conduit par l’université de Sherbrooke. Les essais ont été effectués 
conformément aux normes ASTM C39/C39M-16 (2016) et ASTM C496/C496M-11 (2011), 
respectivement. Pour les dormants identifiés TB0R+ et TB0R-, la résistance moyenne à la 
compression et à la traction est moindre que les autres dormants. Cela peut être expliqué par la 
formation d’une mousse en surface lors de la coulée. Cette mousse est l’effet d’un trop grand 
pourcentage d’air entrainé. 
Tableau 3-4: Résistance à la compression et à la traction du béton 
Nomenclature 𝑓𝑐
′ (MPa) 𝑓𝑡 (MPa) Nomenclature 𝑓𝑐
′ (MPa) 𝑓𝑡 (MPa) 
TG0R+ 64.3 5.7 TGGR- 59.9 5.4 
TC0R+ 63.6 5.6 TCGR- 59.9 5.4 
TB0R+ 30.4 4.8 TBGR- 59.9 5.4 
TGGR+ 59.9 5.4 TGCR- 64.5 5.8 
TCGR+ 59.9 5.4 TGGC+ 65.1 5.9 
TBGR+ 59.9 5.4 TCGC+ 65.1 5.9 
TGCR+ 64.5 5.9 TBGC+ 65.1 5.9 
TG0R- 64.3 5.7 TGGC- 65.4 6.0 
TC0R- 63.6 5.6 TCGC- 65.4 6.0 
TB0R- 30.4 4.8 TBGC- 65.4 6.0 
3.4 Géométrie et construction des spécimens 
La figure 3.2 illustre une modélisation générale d’un spécimen de dormants ferroviaires. La 
hauteur maximale est de 241 mm avec une réduction de la hauteur de 51 mm dans la portion 
centrale. Cela favorise une économie de matériaux et donc une réduction des coûts de 
fabrication. La figure 3.3 montre une vue d’élévation d’un dormant avec renforcement 
longitudinal seulement et une vue d’élévation d’un dormant avec renforcement longitudinal et 
transversal en spirale. On y retrouve les dimensions détaillées du béton. À la figure 3.4 et 
figure 3.5, une coupe transversale des différentes sections de dormants sont présentés.  










Figure 3.3: Dimensions des dormants avec et sans renforcement transversal 
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Figure 3.4 : Coupe transversale des dormants sans renforcement en cisaillement 
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La figure 3.6 montre une cage sans renforcement en cisaillement avant la coulée. La figure 3.7 
présente l’allure d’une cage d’armatures avec renforcement cisaillement avant la coulée. 
 
Figure 3.6: Renforcement interne sans étriers en PRF 
  
Figure 3.7: Renforcement interne avec étriers en PRF
3.5 Instrumentation 
Plusieurs types d’instrumentations ont été utilisés au cours des différents essais qui ont été 
faits dans le cadre de ce projet de recherche : des jauges de déformations pour l’armature, des 
jauges de déformations pour le béton ainsi que des capteurs de déplacement de type LVDT. 
3.5.1 Déformation 
La figure 3.8 et la figure 3.9 présentent l’emplacement de l’instrumentation sur les barres 
longitudinales et transversales pour les essais dans lesquelles le moment est appliqué à 
l’endroit où l’assise du rail se situe. La figure 3.10 et la figure 3.11 présentent l’emplacement 
de l’instrumentation sur les barres longitudinales pour les essais dans lesquelles le moment est 
appliqué au centre de la portée totale du dormant. 
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Figure 3.8: Positionnement des jauges des dormants sans étriers pour les essais de type 1 et 2 
 
Figure 3.9: Positionnement des jauges des dormants avec étriers pour les essais de type 1 et 2 
 
Figure 3.10: Positionnement des jauges des dormants avec étriers pour les essais de type 3 
 
Figure 3.11: Positionnement des jauges des dormants avec étriers pour les essais de type 4 




Dans les quatre figures précédentes, les rectangles rouges représentent l’installation de deux 
jauges dans le plan tandis que les rectangles bleus représentent l’installation d’une seule jauge 
dans le plan. Dans ces mêmes figures, les rectangles verts montrent l’emplacement de la jauge 
de déformation pour le béton. 
3.5.2 Flèche et fissuration 
Les flèches et les fissurations ont toutes été mesurées avec des capteurs de déplacement 
(LVDT) tel que l’illustre la figure 3.12. Dans le cas de la flèche, le capteur est positionné au 
même niveau que la fibre la plus tendue et pour la fissure le capteur est positionné lorsque la 
première fissuration apparait. À noter que, dans le cadre de cette recherche, les données 





Figure 3.12: Capteur de déplacement (LVDT) pour les flèches (a) et pour les fissures (b) 
3.6 Montage expérimental 
Les montages expérimentaux sont basés sur les spécifications des lignes directrices 
américaines fournies par l’American Railway Engineering and Maintenance-of-Way 
Association [AREMA (2013)]. La figure 3.13 illustre les détails du montage de Type 1 qui 
consiste en l’application d’une charge verticale à l’endroit de l’assise du rail pour ainsi créer 
un moment positif où le rail est ancré au dormant. La charge P (en service) est calculée en 
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fonction du moment obtenu à l’article 4.4.1 [AREMA (2013)]. Selon l’article 4.9.1.4 de la 
norme, nous devons obtenir la charge P puis la retenir pendant une période de trois minutes, 
s’assurer que l’intégrité structurale est conservée puis décharger le dormant. Par contre, dans 
le cadre de cette recherche, l’essai s’est continué jusqu’à la rupture du dormant afin d’avoir 
une idée générale du comportement structural du dormant. 
 
  
a)              b) 
Figure 3.13: Essais de Type 1, application d'un moment positif à l'assise du rail  
a) Schéma du montage [AREMA (2013)], b) Montage expérimental 
 
La figure 3.14, à la page suivante, illustre les détails du montage de type 2 qui consiste en 
l’application d’une charge verticale pour ainsi créer un moment négatif où le rail est ancré au 
dormant. L’essai est sensiblement le même que le précédent, mais la charge P (en service) 
diffère puisque le moment est réduit tel que vu au tableau 2-1 du chapitre précédent. Il est a 
noté que l’essai de type 1 est fait sur une extrémité du dormant et que l’essai de type 2 est fait 
sur l’autre extrémité du même dormant. 
 





a)              b) 
Figure 3.14: Essais de Type 2, application d'un moment négatif à l'assise du rail  
a) Schéma du montage [AREMA (2013)], b) Montage expérimental 
 
La figure 3.15 et figure 3.16 montrent les spécifications pour les essais de type 3 et 4. Ceux-ci 
consistent en l’application d’une charge verticale au centre de la portée totale du dormant. 
Contrairement aux essais de type 1 et 2 qui sont faits sur le même dormant, les essais de type 3 
et 4 sont faits sur un spécimen de dormant jusqu’à la rupture ce qui empêche la réutilisation 
pour des essais subséquents. Le tableau 3-5 suivant montre les moments et charge P (en 
service) à appliquer selon l’article 4.4.1 [AREMA (2013)]. 
 








1 34 226 
2 18 128 
3 16 46 
4 23 66 






Figure 3.15: Essais de Type 3, application d'un moment positif au centre de la portée totale  
a) Schéma du montage [AREMA (2013)], b) Montage expérimental 








Figure 3.16: Essais de Type 4, application d'un moment négatif au centre de la portée totale  
a) Schéma du montage [AREMA (2013)], b) Montage expérimental
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CHAPITRE 4  
 
RÉSULTATS ET DISCUSSION 
4.1 Introduction 
Ce chapitre porte sur les résultats expérimentaux obtenus lors des différents essais. Il est 
séparé en quatre sections pour chacun des types d’essais. Dans chacune de ces sections on 
retrouve les réseaux de fissuration, le mode de rupture, les déplacements (flèche) ainsi que les 
déformations des armatures et du béton. 
4.2 Type 1 : Moment positif à l’endroit de l’assise du rail 
4.2.1 Réseau de fissuration et mode de rupture 
La figure 4.1 illustre les largeurs expérimentales de fissuration en fonction de la charge 
verticale appliquée pour tous les dormants lors des essais de type 1. 
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La figure 4.2 illustre les réseaux de fissuration pour les neuf dormants renforcés seulement 
avec de l’armature longitudinale. Les premières fissures de flexion sont survenues entre 16 et 
19% de la charge de rupture dans le cas des dormants armés de PRFV ou de PRFC et entre 19 
et 26% dans le cas de ceux armés de PRFB. Ces fissures sont apparues dans la zone en traction 
du béton entre les points d’appui et se sont propagées jusqu’à environ 80% de la hauteur du 
dormant. Après quoi, des fissures supplémentaires de flexion se sont formées dans la région où 
le moment est constant. Les premières fissures de cisaillement ont été observées entre 48 et 
58% pour les PRFV, entre 32 et 34% pour les PRFC et entre 51 et 65% pour les PRFB. Celles-
ci sont apparues indépendamment des fissures de flexion. Par la suite, l’apparition de fissures 
supplémentaires de cisaillement a été observée à proximité des fissures de cisaillement 
initiales. Les neuf spécimens ont tous montré des signes d’un comportement de bielles et 
tirants avec une rupture par l’écrasement de la bielle de compression en béton. Ce 
comportement est celui attendu puisque le ratio a/d approximatif est de 1.4. 
   
(a) TG0R+1 (b) TG0R+2 (c) TG0R+3 
   
(d) TC0R+1 (e) TC0R+2 (f) TC0R+3 
   
(g) TB0R+1 (h) TB0R+2 (i) TB0R+3 
Figure 4.2 : Réseau de fissurations pour les essais de type 1 sur les dormants sans étrier 
 




La figure 4.3 illustre les réseaux de fissurations pour les quatre dormants renforcés 
longitudinalement et transversalement. Les premières fissures de flexion sont survenues entre 
11 et 12% de la charge de rupture dans les quatre cas. Ces fissures sont apparues dans la zone 
en traction du béton entre les points d’appui et se sont propagées jusqu’à environ 80% de la 
hauteur du dormant. Contrairement aux dormants sans renforcement transversal, les fissures 
initiales sont arrivées plus tôt dans le chargement. Cela s’explique facilement, puisque c’est le 
béton qui contrôle à ce stade du chargement, considérant que la section de béton est réduite 
par l’ajout du renforcement transversal. Après quoi des fissures supplémentaires de flexion se 
sont formées dans la région où le moment est constant. Les premières fissures de cisaillement 
ont été observées entre 30 et 33% pour les quatre dormants. Celles-ci sont apparues 
indépendamment des fissures de flexion. Par la suite, l’apparition de fissures supplémentaires 
de cisaillement a été observée à proximité des fissures de cisaillement initiales. Les quatre 
spécimens ont tous montré des signes d’un comportement de bielles et tirants avec une rupture 
par l’écrasement de la bielle de compression en béton. Ce comportement est celui attendu 
puisque le ratio a/d est le même que mentionné précédemment. 
 
   
(a) TGGR+ (b) TCGR+ (c) TBGR+ 
   
 (d) TGCR+  
Figure 4.3 : Réseau de fissurations pour les essais de type 1 sur les dormants avec étrier 
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4.2.2 Déplacement 
La figure 4.4 illustre la déflexion sous la charge verticale appliquée lors de l’essai de Type 1 
pour les dormants sans renforcement transversal. On remarque que le comportement avant la 
fissuration initiale est le même pour les dormants renforcés avec des PRFV ou des PRFC. Pour 
les dormants renforcés avec des PRFB, on observe que le comportement pré-fissuration est 
plus faible que les autres. Cela est dû au fait que la hauteur de la section transversale de béton 
est plus petite, puisqu’il y a eu formation d’une couche friable sur les trois dormants renforcés 
longitudinalement avec des PRFB et sans renforcement transversal. Par la suite, on note que 
pour chaque dormant la rigidité diminue avec l’augmentation de la charge, et cela en fonction 
du type de renforcement. On peut associer les piques post-fissuration de chaque courbe à 
l’ouverture de nouvelles fissures de cisaillement et s’en suit une diminution de la rigidité du 
dormant jusqu’à la rupture. 
 
Figure 4.4: Charge verticale – flèche dormante sans renforcement en cisaillement sous le rail 
en flexion positive 
La figure 4.5 illustre la déflexion sous la charge verticale appliquée lors de l’essai de Type 1 
pour les dormants avec renforcement transversal en PRFV. La rigidité ainsi que le module 
élastique pré-fissuration sont différents pour les trois types de renforcement longitudinal. Le 
comportement post-fissuration est, encore une fois, propre au type de renforcement 




longitudinal. Aussi, on remarque que la rigidité ainsi que le module élastique diminue après 
chaque ouverture de nouvelles fissures de cisaillement jusqu’à la rupture. 
 
Figure 4.5: Charge verticale – flèche des dormants avec renforcement en cisaillement 
identique sous le rail en flexion positive 
 
 
Figure 4.6: Charge verticale – flèche des dormants avec renforcement en cisaillement différent 
sous le rail en flexion positive 
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La figure 4.6 montre la déflexion sous la charge verticale appliquée lors de l’essai de type 1 
pour un renforcement longitudinal identique en PRFV, mais un renforcement transversal 
différent en PRFV ou en PRFC. Il est observable que le comportement est pratiquement le 
même dans les deux cas, malgré des différences négligeables. 
Le tableau 4-1 présente les résultats de déflexion pour tous les spécimens testés sous les essais 
de type 1. On y retrouve la déflexion pour la charge P en service de 228 kN ainsi qu’à la 
rupture. On y remarque que la déflexion en service varie entre 2.3 et 4.0 pour les dormants 
sans renforcement transversal et entre 2.8 et 4.3 pour les dormants avec renforcement 
transversal. 
Tableau 4-1: Sommaire des résultats de déflexion (Δ) pour les essais de type 1 
Nomenclature ∆𝑠𝑒𝑟 (mm) ∆𝑢𝑙𝑡 (mm) Nomenclature ∆𝑠𝑒𝑟 (mm) ∆𝑢𝑙𝑡 (mm) 
TG0R+1 3.0 6.6 TGGR+ 4.2 7.4 
TG0R+2 3.2 10.0 TCGR+ 3.8 6.1 
TG0R+3 2.9 5.8 TBGR+ 2.8 5.5 
TC0R+1 2.3 5.4 TGCR+ 4.3 8.7 
TC0R+2 2.6 5.1    
TC0R+3 2.7 7.6    
TB0R+1 - 5.6    
TB0R+2 4.0 5.1    
TB0R+3 - 3.2    
 
4.2.3 Déformation de l’armature 
La figure 4.7 présente la déformation dans les barres d’armatures longitudinale en PRF sous 
une charge verticale lors des essais de type 1 pour les dormants sans étriers. On remarque qu’il 
y a très peu de déformation avant la rupture du béton. On observe aussi que la déformation des 
barres augmente linéairement jusqu’à la rupture du dormant. En effet, les barres n’atteignent 
pas la rupture lors du chargement. Dans le cas des PRFV et des PRFC, la déformation atteinte 
est près de 40% de la limite maximale. Pour les PRFB, la déformation a atteint moins de 20% 
de la limite maximale.  





Figure 4.7: Charge verticale – déformation verticale des barres longitudinales sans 
renforcement en cisaillement sous le rail en flexion positive 
 
La figure 4.8 présente les déformations dans l’armature longitudinale sous charge verticale 
lors des essais de type 1 pour les dormants avec des étriers en PRFV. Le comportement avant 
les fissures de cisaillement est presque identique et on remarque que les courbes se dissocient 
par la suite en fonction du type de renforcement. Encore une fois il est observable que les 
déformations atteignent au plus 45% de la limite maximale pour les trois dormants. Cela 
montre que la rupture n’est pas liée aux armatures. 
 
La figure 4.9 montre les déformations dans les barres d’armature longitudinale sous la charge 
verticale lors des essais de type 1 pour les dormants renforcés longitudinalement avec des 
PRFV, mais avec des étriers soit en PRFV ou en PRFC. Le comportement est identique 
jusqu’à l’apparition des premières fissures de cisaillement et se dissocie ensuite. La différence 
est due au différent module élastique des étriers, mais cette différence est négligeable avec un 
gain de 16%. 
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Figure 4.8: Charge verticale – déformation des barres longitudinales avec renforcement en 
cisaillement identique sous le rail en flexion positive 
 
 
Figure 4.9: Charge verticale – déformation des barres longitudinales avec renforcement en 
cisaillement différent sous le rail en flexion positive 
 




Le tableau 4-2 présente les résultats de déformation des barres d’armature longitudinale pour 
tous les spécimens testés sous les essais de type 1. On y retrouve la déformation pour la charge 
P en service de 228 kN ainsi qu’à la rupture. On y remarque que la déformation en service des 
barres longitudinales varie entre 22 et 26% de la limite maximale pour les dormants sans 
renforcement transversal et entre 19 et 24% de la limite maximale pour les dormants avec 
renforcement transversal. 
Tableau 4-2: Sommaire des résultats de déformation (εf) pour les essais de type 1 
Nomenclature 𝜀𝑓,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑓,𝑢𝑙𝑡 (με) Nomenclature 𝜀𝑓,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑓,𝑢𝑙𝑡 (με) 
TG0R+1 4839 8157 TGGR+ 4493 8318 
TG0R+2 4514 9216 TCGR+ 2961 4865 
TG0R+3 4372 7570 TBGR+ 3332 6869 
TC0R+1 2868 4879 TGCR+ 4092 8859 
TC0R+2 2931 4858    
TC0R+3 3197 5415    
TB0R+1 - 3739    
TB0R+2 3997 4640    
TB0R+3 - 3037    
 
4.2.4 Déformation du béton 
La figure 4.10 illustre la déformation du béton sous la charge verticale appliquée lors de 
l’essai de Type 1 pour les dormants sans renforcement transversal. On remarque que le 
comportement avant la fissuration initiale est le même pour les dormants renforcés avec des 
PRFV ou des PRFC. Pour les dormants renforcés avec des PRFB, on observe que le 
comportement pré-fissuration est plus faible que les autres. Cela est dû à une plus faible 
hauteur effective de la section transversale, telle que mentionnée plus tôt. Par la suite, on note 
que la rigidité diminue pour chaque dormant, en fonction du type de renforcement, plus la 
charge augmente. On peut associer les changements de rigidité post-fissuration de chaque 
courbe à l’ouverture de nouvelles fissures de cisaillement jusqu’à la rupture. 
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Figure 4.10: Charge verticale – déformation du béton en compression sans renforcement en 
cisaillement sous le rail en flexion positive 
 
La figure 4.11 présente les déformations du béton sous charge verticale lors des essais de 
type 1 pour les dormants avec des étriers en PRFV. Le comportement avant les fissures de 
cisaillement est presque identique et on remarque que les courbes se dissocient par la suite en 
fonction du type de renforcement. Il est observable que les déformations dépassent la limite de 
conception de 3500 με. Cela montre que la rupture est liée au béton. 
 
La figure 4.12 présente les déformations du béton sous la charge verticale lors des essais de 
type 1 pour les dormants renforcés longitudinalement avec des PRFV, mais avec des spirales 
soit en PRFV ou en PRFC. Le comportement est pratiquement identique jusqu’à l’apparition 
des premières fissures de cisaillement et se dissocie ensuite. La différence est due au différent 
module élastique des étriers, mais cette différence est négligeable. 
 





Figure 4.11: Charge verticale – déformation du béton en compression avec renforcement en 
cisaillement identique sous le rail en flexion positive 
 
 
Figure 4.12: Charge verticale – déformation du béton en compression avec renforcement en 
cisaillement différent sous le rail en flexion positive 
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Le tableau 4-3 présente les résultats de déformation du béton pour tous les spécimens testés 
sous les essais de type 1. On y retrouve la déformation pour la charge P en service de 228 kN 
ainsi qu’à la rupture. On y remarque que la déformation en service du béton varie entre 33 et 
53% de la limite de conception. 
Tableau 4-3: Sommaire des résultats de déformation (εc) pour les essais de type 1 
Nomenclature 𝜀𝑐,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑐,𝑢𝑙𝑡 (με) Nomenclature 𝜀𝑐,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑐,𝑢𝑙𝑡 (με) 
TG0R+1 -1564 -3698 TGGR+ -1469 -3485 
TG0R+2 -1636 -4068 TCGR+ -1187 -2146 
TG0R+3 -1863 -2999 TBGR+ -1282 -3995 
TC0R+1 -1104 -3602 TGCR+ -1352 -4213 
TC0R+2 -1179 -2914    
TC0R+3 -1372 -3849    
TB0R+1 - -2301    
TB0R+2 -1862 -2533    
TB0R+3 - -1323    
  




4.3 Type 2 : Moment négatif à l’assise du rail 
4.3.1 Réseau de fissuration et mode de rupture 
La figure 4.13 montre la progression de la largeur de fissuration en fonction de la charge 
verticale appliqué lors des essais de type 2 pour tous les dormants testés. On y remarque que 
les largeurs de fissuration avant rupture varient entre 2.5 et 9.2 mm. 
 
Figure 4.13: Largeur expérimentale de fissuration pour tous les dormants pour les essais de 
type 2 
La figure 4.14 illustre les réseaux de fissuration pour les neuf dormants renforcés seulement 
avec de l’armature longitudinale. Les premières fissures de flexion sont survenues entre 31 et 
36% de la charge de rupture dans le cas des dormants armés de PRFV, à 26% dans le cas des 
PRFC et entre 20 et 31 % pour les PRFB. Ces fissures sont apparues dans la zone en traction 
du béton entre les points d’appui et se sont propagées jusqu’à environ 80% de la hauteur du 
dormant. Après quoi, des fissures supplémentaires de flexion se sont formées dans la région où 
le moment est constant. Les premières fissures de cisaillement ont été observées entre 45 et 
49% pour les PRFV, entre 37 et 46% pour les PRFC et entre 47 et 53% pour les PRFB. Celles-
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supplémentaires de cisaillement a été observée à proximité des fissures de cisaillement 
initiales. Les neuf spécimens ont tous montré des signes d’un comportement de bielles et 
tirants avec une rupture par l’écrasement de la bielle de compression en béton. 
 
   
(a) TG0R-1 (b) TG0R-2 (c) TG0R-3 
   
(d) TC0R-1 (e) TC0R-2 (f) TC0R-3 
   
(g) TB0R-1 (h) TB0R-2 (i) TB0R-3 
Figure 4.14 : Réseau de fissurations pour les essais de type 2 sur les dormants sans étriers 
 
La figure 4.15 illustre les réseaux de fissuration pour les quatre dormants renforcés 
longitudinalement et transversalement. Les premières fissures de flexion sont survenues entre 
29 et 38% de la charge de rupture dans les quatre cas. Ces fissures sont apparues dans la zone 
en traction du béton entre les points d’appui et se sont propagées jusqu’à environ 80% de la 
hauteur du dormant. Après quoi des fissures supplémentaires de flexion se sont formées dans 
la région où le moment est constant. Les premières fissures de cisaillement ont été observées 
entre 47 et 57% pour les quatre dormants. Celles-ci sont apparues indépendamment des 
fissures de flexion. Par la suite, l’apparition de fissures supplémentaires de cisaillement a été 
observée à proximité des fissures de cisaillement initiales. Les quatre spécimens ont tous 




montré des signes d’un comportement de bielles et tirant avec une rupture par l’écrasement de 
la bielle de compression en béton. 
 
   
(a) TGGR- (b) TCGR- (c) TBGR- 
   
 (d) TGCR-  
Figure 4.15 : Réseau de fissurations pour les essais de type 2 sur les dormants avec étriers 
 
4.3.2 Déplacement 
La figure 4.16 illustre la déflexion sous la charge verticale lors de l’essai de type 2 pour les 
dormants sans renforcement transversal. Dans le cas des dormants renforcés avec des PRFV 
ou des PRFC, on remarque que le comportement est similaire avant la première fissure de 
flexion et jusqu’à la première fissure de cisaillement. Par la suite, les courbes se dissocient 
jusqu’à la rupture. Dans le cas des dormants renforcés avec des PRFB, le comportement 
semble être linéaire avant la première fissuration et après la transition non linéaire suivant 
cette première fissuration. 
 
La figure 4.17 présente les déflexions sous charge verticale lors des essais de type 2 pour les 
dormants avec un renforcement transversal en PRFV. Pour les trois types de renforcements, on 
remarque que le module élastique est pratiquement identique jusqu’à la fissuration du béton. 
Suite à cette fissuration, on observe que le comportement à une tendance non linéaire jusqu’à 
la rupture et que le module élastique change en fonction des fissures de cisaillement. 
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Figure 4.16: Charge verticale – Flèche des dormants sans renforcement en cisaillement sous le 
rail en flexion négative 
 
 
Figure 4.17: Charge verticale – Flèche des dormants avec renforcement en cisaillement 
identique sous le rail en flexion négative 
 




La figure 4.18 montre les déflexions sous charge verticale lors des essais de type 2 pour les 
dormants ayant un renforcement transversal soit en PRFV ou en PRFC. On remarque que le 
comportement est similaire dans l’ensemble de l’essai jusqu’à une charge verticale de 125 kN. 
Par la suite, les comportements se différencient l’un de l’autre jusqu’à la rupture en fonction 
du type de renforcement. 
 
 
Figure 4.18: Charge verticale – Flèche des dormants avec renforcement en cisaillement 
différent sous le rail en flexion négative 
 
Le tableau 4-4 présente les résultats de déformation du béton pour tous les spécimens testés 
sous les essais de type 2. On y retrouve la déformation pour la charge P en service de 128 kN 
ainsi qu’à la rupture. On y remarque que la déflexion en service varie entre 2.2 et 3.0 mm pour 
les dormants sans étriers avec des PRFV et des PRFC et entre 5.2 et 6.0 mm pour ceux avec 
des PRFB. Pour les dormants avec des spirales, la déflexion varie entre 3.3 et 4.7 mm. 
  
58 RÉSULTATS ET DISCUSSION 
 
Tableau 4-4: Sommaire des résultats de déflexion (Δ) pour les essais de type 2 
Nomenclature ∆𝑠𝑒𝑟 (mm) ∆𝑢𝑙𝑡 (mm) Nomenclature ∆𝑠𝑒𝑟 (mm) ∆𝑢𝑙𝑡 (mm) 
TG0R-1 2,3 9,1 TGGR- 4,4 21,7 
TG0R-2 2,2 10,0 TCGR- 3,8 10,2 
TG0R-3 3,0 11,6 TBGR- 3,3 12,0 
TC0R-1 3,0 9,4 TGCR- 4,7 16,6 
TC0R-2 2,2 7,5    
TC0R-3 2,4 9,8    
TB0R-1 6,0 15,4    
TB0R-2 5,4 12,1    
TB0R-3 5,2 14,8    
 
4.3.3 Déformation de l’armature 
La figure 4.19 présente la déformation des barres longitudinales pour les dormants sans 
renforcement transversal lors des essais de type 2. On y remarque dans tous les cas la 
déformation pré-fissuration est négligeable avec moins de 50 microdéformations. Lorsque le 
béton se fissure, nous avons un saut dans la déformation variant entre 500 et 1500 
microdéformations. Par la suite, la barre se déforme selon une tendance bilinéaire jusqu’à la 
rupture. On observe que dans presque tous les cas, la déformation à la rupture reste sous 50% 
de la limite maximale pour chaque type de renforcement. 
 
Les mêmes comportements que décrits précédemment peuvent être observés pour la figure 
4.20 ainsi que pour la figure 4.21. Par contre, le saut initial dans la déformation après la 
première fissuration se situe entre 1500 et 2200 microdéformations. Aussi, contrairement au 
dormant n’ayant pas de renforcement transversal, on observe que les déformations à la rupture 
varient entre 50 et 75% de la limite maximale pour chaque type de renforcement. 
 





Figure 4.19: Charge verticale – déformation des barres longitudinales sans renforcement en 
cisaillement sous le rail en flexion négative 
 
 
Figure 4.20: Charge verticale – déformation des barres longitudinales avec renforcement en 
cisaillement identique sous le rail en flexion négative 
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Figure 4.21: Charge verticale – déformation des barres longitudinales avec renforcement en 
cisaillement différent sous le rail en flexion négative 
Le tableau 4-5 présente les résultats de déformation des barres longitudinales pour tous les 
spécimens testés sous les essais de type 2. On y retrouve la déformation pour la charge P en 
service de 128 kN ainsi qu’à la rupture. On y remarque que la déformation en service des 
barres longitudinales varie entre 18 et 24% de la limite maximale pour les dormants sans 
étriers avec des PRFV et des PRFC et entre 23 et 27% pour ceux avec des PRFB. Pour les 
dormants avec des spirales, la déformation varie entre 23 et 32%. 
Tableau 4-5: Sommaire des résultats de déformation (εf) pour les essais de type 2 
Nomenclature 𝜀𝑓,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑓,𝑢𝑙𝑡 (με) Nomenclature 𝜀𝑓,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑓,𝑢𝑙𝑡 (με) 
TG0R-1 3905 8252 TGGR- 4543 15447 
TG0R-2 3658 8491 TCGR- 3817 7378 
TG0R-3 4239 8494 TBGR- 3531 8695 
TC0R-1 2883 6737 TGCR- 4902 12409 
TC0R-2 2544 5538    
TC0R-3 2572 6023    
TB0R-1 4082 5686    
TB0R-2 4774 7879    
TB0R-3 4113 7310    




4.3.4 Déformation du béton 
La figure 4.22 illustre la déformation en compression de la fibre de béton soumis à la charge 
verticale lors des essais de type 2 pour les dormants sans étriers. On remarque que le béton est 
peu déformé avant la fissuration et qu’après la fissuration, la déformation varie entre 250 et 
500 microdéformations. Par la suite, le béton se déforme en suivant une tendance non linéaire 
avec une diminution de rigidité lorsque les fissures existantes se propagent ou à chaque 
ouverture de nouvelles fissures. On observe aussi que la limite de conception de 3500 
microdéformations est atteinte et même dépassée. 
 
 
Figure 4.22: Charge verticale – déformation du béton en compression sans renforcement en 
cisaillement sous le rail en flexion négative 
La figure 4.23 et la figure 4.24, illustrent la déformation en compression de la fibre de béton 
soumis à la charge verticale lors des essais de type 2 pour les dormants avec renforcement 
transversal. Dans ceux-ci, on observe le même comportement avant et après fissuration. Par 
contre, la déformation initiale après fissuration varie entre 600 et 1000 microdéformations. 
Aussi, il est possible de remarquer que la déformation du béton augmente plus rapidement que 
pour les dormants sans spirale. Cela peut être attribuable à la présence de la spirale dans les 
dormants ce qui réduit la section de béton. 
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Figure 4.23: Charge verticale – déformation du béton en compression avec renforcement en 
cisaillement identique sous le rail en flexion négative 
 
 
Figure 4.24: Charge verticale – déformation du béton en compression avec renforcement en 
cisaillement différent sous le rail en flexion négative 
 




Le tableau 4-6 présente les résultats de déformation du béton pour tous les spécimens testés 
sous les essais de type 2. On y retrouve la déformation pour la charge P en service de 128 kN 
ainsi qu’à la rupture. On y remarque que la déformation en service du béton varie entre 23 et 
35% de la limite maximale de conception de -3500 με pour les dormants sans étriers avec des 
PRFV et des PRFC et entre 53 et 77% pour ceux avec des PRFB. Pour les dormants avec des 
étriers, la déformation varie entre 45 et 60%. 
Tableau 4-6: Sommaire des résultats de déformation (εc) pour les essais de type 2 
Nomenclature 𝜀𝑐,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑐,𝑢𝑙𝑡 (με) Nomenclature 𝜀𝑐,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑐,𝑢𝑙𝑡 (με) 
TG0R-1 -1178 -3783 TGGR- -1570 -4625 
TG0R-2 -1112 -3591 TCGR- -1704 -4708 
TG0R-3 -1212 -5254 TBGR- -2102 -5022 
TC0R-1 -1231 -4423 TGCR- -1671 -3864 
TC0R-2 -814 -4249    
TC0R-3 -899 -4256    
TB0R-1 -2694 -5092    
TB0R-2 -2174 -6361    
TB0R-3 -1845 -7129    
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4.4 Type 3 : Moment positif au centre de la portée totale 
4.4.1 Réseau de fissuration et mode de rupture 
La figure 4.25 montre la progression de la largeur de fissuration en fonction de la charge 
verticale appliquée lors des essais de type 3 pour tous les dormants testés. On y remarque que 
les largeurs de fissuration avant rupture varient entre 1.1 et 1.2 mm. 
 
Figure 4.25 : Largeur expérimentale de fissuration pour tous les dormants pour les essais de 
type 3 
La figure 4.26, figure 4.27 et figure 4.28 illustrent les réseaux de fissuration pour les trois 
dormants renforcés longitudinalement et transversalement testés lors des essais de type 3. Les 
premières fissures de flexion sont survenues à 10% de la charge de rupture dans les trois cas. 
Ces fissures sont apparues dans la zone en traction du béton entre les points d’appui et se sont 
propagées jusqu’à environ 80% de la hauteur du dormant. Après quoi, des fissures 
supplémentaires de flexion se sont formées dans la région entre les points d’appui. La 
propagation des fissures a continué jusqu’à la rupture. Dans les trois cas, une combinaison des 





































(a) section de gauche (b) section de droite 
Figure 4.26 : Réseau de fissurations pour l’essai de type 3 : TGGC+ 
 
  
(a) section de gauche (b) section de droite 
Figure 4.27 : Réseau de fissurations pour l’essai de type 3 : TCGC+ 
 
  
(a) section de gauche (b) section de droite 
Figure 4.28 : Réseau de fissurations pour l’essai de type 3 : TBGC+ 
 
66 RÉSULTATS ET DISCUSSION 
 
4.4.2 Déplacement 
La figure 4.29 présente la déflexion sous le point de chargement pour les dormants soumis à 
l’essai de type 3. On remarque que le comportement initial est semblable pour les trois types 
de renforcement. Par la suite, la déflexion augmente de façon linéaire pour chaque dormant 
jusqu’à la rupture en compression du béton. Dans le cas du dormant renforcé avec des PRFB, 
on remarque que la charge ultime est après la rupture en compression du béton. Cela peut être 
expliqué par l’armature de cisaillement ayant confiné le noyau après la rupture du 
recouvrement de béton. On retrouve au tableau 4-7 la flèche pour une charge de service P de 
48 kN ainsi qu’à la charge de ruptures. 
 
 
Figure 4.29: Charge verticale – flèche des dormants avec renforcement en cisaillement 
identique au centre de la traverse en flexion positive 
 
Tableau 4-7: Sommaire des résultats de déflexion (Δ) pour les essais de type 3 
Nomenclature ∆𝑠𝑒𝑟 (mm) ∆𝑢𝑙𝑡 (mm) 
TGGC+ 5,6 24,3 
TCGC+ 4,5 21,7 
TBGC+ 4,8 24,8 
 




4.4.3 Déformation de l’armature 
La figure 4.30 présente la déformation des armatures longitudinales sous le point de 
chargement pour les dormants soumis à l’essai de type 3. On remarque que le comportement 
initial est semblable pour les trois types de renforcement. Par la suite, la déformation 
augmente de façon linéaire jusqu’à la rupture pour chaque type de renforcement. On retrouve 
au tableau 4-8 la déformation pour une charge de service P de 48 kN ainsi qu’à la charge de 
rupture. On remarque que la déformation dans les barres d’armatures longitudinales lors de la 
rupture se situe entre 50 et 60% des limites maximales pour chaque type de fibre. Ce qui 
confirme que la rupture n’est pas une rupture en tension des armatures. 
 
 
Figure 4.30: Charge verticale – déformation des barres longitudinales avec renforcement en 
cisaillement identique au centre de la traverse en flexion positive 
 
Tableau 4-8: Sommaire des résultats de déformation (εf) pour les essais de type 3 
Nomenclature 𝜀𝑓,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑓,𝑢𝑙𝑡 (με) 
TGGC+ 3311 10833 
TCGC+ 1818 7462 
TBGC+ 2316 8673 
 
68 RÉSULTATS ET DISCUSSION 
 
4.4.4 Déformation du béton 
La figure 4.31 présente la déformation de la fibre en compression du béton sous le point de 
chargement pour les dormants soumis à l’essai de type 3. On remarque que le comportement 
initial est semblable pour les trois types de renforcement. Par la suite, la déformation 
augmente graduellement de façon non linéaire jusqu’à la rupture pour chaque type de 
renforcement. On retrouve au tableau 4-9 la déformation pour une charge de service P de 
48 kN ainsi qu’à la charge de rupture. On remarque que la déformation du béton lors de la 




Figure 4.31: Charge verticale – déformation du béton en compression avec renforcement en 
cisaillement identique au centre de la traverse en flexion positive 
 
Tableau 4-9: Sommaire des résultats de déformation (εc) pour les essais de type 3 
Nomenclature 𝜀𝑐,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑐,𝑢𝑙𝑡 (με) 
TGGC+ -881 -3760 
TCGC+ -603 -3192 
TBGC+ -740 -2616 




4.5 Type 4 : Moment négatif au centre de la portée totale 
4.5.1 Réseau de fissuration et mode de rupture 
La figure 4.32 montre la progression de la largeur de fissuration en fonction de la charge 
verticale appliquée lors des essais de type 4 pour tous les dormants testés. On y remarque que 
les largeurs de fissuration avant rupture varient entre 2.5 et 8.6 mm. 
 
Figure 4.32 : Largeur expérimentale de fissuration pour tous les dormants pour les essais de 
type 4 
La figure 4.33, figure 4.34 et figure 4.35 illustrent les réseaux de fissuration pour les trois 
dormants renforcés longitudinalement et transversalement testés lors des essais de type 4. Les 
premières fissures de flexion sont survenues entre 8 et 10% de la charge de rupture dans les 
trois cas. Ces fissures sont apparues dans la zone en traction du béton entre les points d’appui 
et se sont propagées jusqu’à environ 80% de la hauteur du dormant. Après quoi, des fissures 
supplémentaires de flexion se sont formées dans la région entre les points d’appui. La 
propagation des fissures a continué jusqu’à la rupture. Dans les trois cas, une combinaison 
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Figure 4.33 : Réseau de fissurations pour l’essai de type 4 : TGGC- 
 
  
(a) section de gauche (b) section de droite 
Figure 4.34 : Réseau de fissurations pour l’essai de type 4 : TCGC- 
 
  
(a) section de gauche (b) section de droite 
Figure 4.35 : Réseau de fissurations pour l’essai de type 4 : TBGC- 
4.5.2 Déplacement 
La figure 4.36 présente la déflexion sous le point de chargement pour les dormants soumis à 
l’essai de type 4. On remarque que le comportement initial est semblable pour les trois types 
de renforcement jusqu’à l’ouverture des premières fissurations. Par la suite, la déflexion 




augmente de façon linéaire pour chaque dormant jusqu’à la rupture en compression du 
recouvrement de béton. La rupture complète du dormant arrive plus tard lorsque le noyau de 
béton cède sous un effort combiné de flexion et de cisaillement. On retrouve au tableau 4-10 la 
flèche pour une charge de service P de 66 kN ainsi qu’à la charge de ruptures. 
 
 
Figure 4.36: Charge verticale – flèche dormante avec renforcement en cisaillement identique 
au centre de la traverse en flexion négative 
 
Tableau 4-10: Sommaire des résultats de déflexion (Δ) pour les essais de type 4 
Nomenclature ∆𝑠𝑒𝑟 (mm) ∆𝑢𝑙𝑡 (mm) 
TGGC+ 16,7 73,2 
TCGC+ 11,2 35,9 
TBGC+ 12,1 86,0 
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4.5.3 Déformation de l’armature 
La figure 4.37 présente la déformation des armatures longitudinales sous le point de 
chargement pour les dormants soumis à l’essai de type 4. On remarque que le comportement 
initial est semblable pour les trois types de renforcement jusqu’à une déformation de 1800 με. 
Par la suite, la déformation augmente de façon linéaire pour le PRFC et non linéaire pour les 
deux autres. On retrouve au tableau 4-11 la déformation pour une charge de service P de 
66 kN ainsi qu’à la charge de ruptures. On remarque que la déformation dans les barres 
d’armatures longitudinales lors de la rupture se situe entre 60 et 80% des limites maximales 




Figure 4.37: Charge verticale – déformation des barres longitudinales avec renforcement en 
cisaillement identique au centre de la traverse en flexion négative 
Tableau 4-11: Sommaire des résultats de déformation (εf) pour les essais de type 4 
Nomenclature 𝜀𝑓,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑓,𝑢𝑙𝑡 (με) 
TGGC+ 6406 16050 
TCGC+ 4190 7358 
TBGC+ 5010 13279 
 




4.5.4 Déformation du béton 
La figure 4.38 présente la déformation de la fibre en compression du béton sous le point de 
chargement pour les dormants soumis à l’essai de type 4. On remarque que le comportement 
initial avant fissuration est semblable pour les trois types de renforcement. Par la suite, la 
déformation augmente graduellement de façon non linéaire jusqu’à la rupture pour chaque 
type de renforcement. On retrouve au tableau 4-12 la déformation pour une charge de service 
P de 66 kN ainsi qu’à la charge de ruptures. On remarque que la déformation du béton lors de 
la rupture se situe entre 75 et plus de 100% de la limite de conception pour les trois dormants. 
 
 
Figure 4.38: Charge verticale – déformation du béton en compression avec renforcement en 
cisaillement identique au centre de la traverse en flexion négative 
 
Tableau 4-12: Sommaire des résultats de déformation (εc) pour les essais de type 4 
Nomenclature 𝜀𝑐,𝑠𝑒𝑟 (με) 𝜀𝑐,𝑢𝑙𝑡 (με) 
TGGC+ -1603 -2580 
TCGC+ -1596 -3678 
TBGC+ -1258 -3252 
 75 
 




Ce chapitre traite de la comparaison entre les résultats expérimentaux obtenus en laboratoire et 
les résistances théoriques prescrites par les différentes dispositions réglementaires applicables 
telles que l’AREMA ou la CAN/CSA S806-12. Il est important de se rappeler que le but 
principal de cette recherche est de valider si l’utilisation de barres d’armatures en PRF est une 
alternative viable à l’utilisation de renforcement en acier. À noter que le comportement en 
service sur la déflexion et la fissuration n’est pas traité dans ce chapitre malgré la présentation 
des données au chapitre précédent. 
 
Les mécanismes de transfert des efforts de cisaillement dans les éléments en béton armé 
dépendent du rapport de la portée à la profondeur des barres (𝑎/𝑑). Il est bien établi que les 
poutres rectangulaires en béton armé ayant un rapport (𝑎/𝑑) ≥ 2.0 sont considérées comme 
des poutres minces et que si le rapport (𝑎/𝑑) ≤ 2.0 on les considère comme des poutres 
profondes.  
 
Les membrures ayant un rapport (𝑎/𝑑) très grand sont dominées par l’effet de poutre, dans 
lesquelles la tension dans le renforcement longitudinale change le long de la portée de 
l’élément étudié. Dans un tel cas, l’effort de cisaillement est repris par le béton non fissuré 
dans la zone de compression, l’interaction des agrégats, et l’effet de goujon dû au 
renforcement longitudinal. Pour les poutres profondes, après la rupture de l’effet de poutre, 
l’effort de cisaillement est réparti selon un mécanisme d’arch. Dans ce mécanisme, la tension 
dans le renforcement longitudinal est constante d’un support à l’autre et l’effort de 
cisaillement est repris par des bielles inclinées [Mihaylov et al. (2010)]. 
 
Dans cette étude, le rapport (𝑎/𝑑) varie entre 1.55 et 3.58. Cela montre que les deux 
comportements sont présents dans les résultats expérimentaux. Dans le premier cas où 
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(𝑎/𝑑) ≅ 1.55, l’analyse est faite en considérant les différents modèles par bielles et tirants. 
Dans le deuxième cas, où (𝑎/𝑑) ≅ 3.58, l’analyse est faite en considérant la section 
transversale de la poutre avec une rupture en cisaillement traditionnel. 
5.2 Prédiction avec les modèles de bielles et tirants 
Cette section du chapitre traite du premier cas mentionné précédemment. On y présente les 
prédictions pour les essais de type 1 et 2 établies par l’AREMA, la norme CAN/CSA S806-12 
ainsi que le modèle établi par Mihaylov et al. (2013). 
 
Les prédictions faites en utilisant le chapitre 30 de l’AREMA considèrent la vitesse et le 
tonnage des trains ainsi que la longueur des dormants et l’espacement entre ceux-ci. Puisque 
cette ligne direction est faite en considérant un seul type de renforcement, l’acier avec 
précontrainte, le choix du renforcement n’a aucune influence sur la résistance prédite avec 
l’équation. 
 
Les prédictions présentées dans cette section selon la norme CAN/CSA S806-12 représente la 
capacité ultime de la bielle de béton en compression. Puisque la longueur de développement 
n’est pas suffisante dans le dormant, les barres d’armatures ne peuvent pas développer leurs 
pleines capacités et donc c’est la bielle qui détermine la capacité à la rupture de la structure. 
 
Le modèle de Mihaylov et al. (2013) combine les équations d’équilibre et les relations 
contraintes-déformations afin d’établir un modèle cinématique permettant de prédire la 
résistance au cisaillement ainsi que les déformations pour les poutres profondes lors de la 
rupture en cisaillement. Ce modèle est le seul parmi ceux présentés dans l’état de l’art qui se 
retrouve dans les tableaux 19 et 20 afin d’alléger ceux-ci. 
5.2.1 Essais de type 1 
Le tableau 5-1 présente les différentes prédictions obtenues en suivant les règles de conception 
établies par les normes pour les essais de type 1. Le tableau est séparé en trois catégories 
représentant chaque type de renforcement longitudinal utilisé dans les spécimens, soit : la fibre 
de verre, la fibre de carbone et la fibre de basalte. Pour chacune de ces catégories, on y 




présente la charge de rupture obtenue lors des essais des laboratoires. Celle-ci est ensuite 
comparée au standard américain pour la construction de dormant ferroviaire en béton soit 
l’AREMA; à la norme canadienne pour la conception d’éléments structuraux en béton 
renforcé de PRF soit la CAN/CSA S806-12; et finalement au modèle de Mihaylov et al. 
(2013). 
Tableau 5-1: Prédiction des résultats pour les essais de type 1 
Nom 𝑃𝑢𝑙𝑡  (kN) 
AREMA CAN/CSA S806-12 Mihaylov et al. (2013) 
Pdesign (kN) Pult/Pdesign Ppréd (kN) Pult/Ppréd Ppréd (kN) Pult/Ppréd 
TG0R+1 394 226 1,74 366 1.08 296 1.33 
TG0R+2 389 226 1,72 366 1.06 296 1.31 
TG0R+3 362 226 1,60 366 0.99 296 1.22 
TGGR+ 388 226 1,72 341 1.14 384 1.36 
TGCR+ 451 226 2,00 367 1.23 297 1.52 
        
TC0R+1 441 226 1,95 488 0.90 315 1.40 
TC0R+2 374 226 1,65 488 0.77 315 1.19 
TC0R+3 400 226 1,77 488 0.82 315 1.27 
TCGR+ 377 226 1,67 460 0.82 305 1.24 
        
TB0R+1 222 226 0,98 166 1.34 209 1.06 
TB0R+2 260 226 1,15 166 1.57 210 1.24 
TB0R+3 178 226 0,79 166 1.07 217 0.82 
TBGR+ 438 226 1,94 327 1.34 297 1.48 
 
Premièrement, on remarque que pour l’AREMA la charge de conception ne change pas en 
fonction du type de renforcement utilisé. Cela est dû au fait que l’AREMA prescrit surtout une 
valeur cible à atteindre lors de l’utilisation afin de permettre un bon fonctionnement de la 
structure. La valeur de la charge est relativement élevée afin de réduire l’apparition des 
fissures lorsque le renforcement est fait avec des tendons d’acier précontraint. Dans le cas de 
dormants renforcés avec des PRF, cette valeur pourrait être réduite puisque la limitation des 
fissurations sert surtout à empêcher l’acier de corroder et donc d’avoir une rupture prématurée 
de la structure. 
 
On observe que pour les dormants renforcés avec de PRFV et des PRFC, les valeurs sont entre 
60% et 100% de plus que ce qui recherché comme valeur cible. Par contre, pour les dormants 
renforcés avec de PRFB sans renforcement transversal, les valeurs se situent plutôt entre -20% 
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et +15%. Cela est dû au problème rencontré lors de la coulée, ce qui a causé une perte de la 
couche de recouvrement du renforcement longitudinal. 
 
Deuxièmement, ce sont les prédictions selon la norme CAN/CSA S806-12 qui sont présentées 
dans le tableau. On remarque que pour la série TG0R, les valeurs se situent entre -1% et +8% 
de ce qui a été obtenu en laboratoire. Par contre, la norme ne prévoit pas réellement 
d’augmentation de la résistance lorsqu’il y a du renforcement transversal tel que l’on peut le 
voir avec les résultats expérimentaux avec une augmentation de 14% et de 23% pour le PRFV 
et le PRFC respectivement. Dans le cas de la série TC0R, on remarque que la norme surestime 
jusqu’à 23% la résistance obtenue en laboratoire, et ce même pour les dormants ayant un 
renforcement transversal. Cela est attribuable à la faible ductilité de la fibre de carbone 
comparativement à la fibre de verre. Finalement dans la série TB0R, on remarque que les 
valeurs prédites sous-estiment jusqu’à 57% la résistance ultime, et ce en considérant la 
réduction de section. Il est de même pour le dormant ayant un renforcement transversal. 
 
Troisièmement, le modèle de Mihaylov et al. (2013) offre des prédictions conservatrices par 
rapport à ce que l’on a obtenu en laboratoire. Pour la série TG0R, on remarque une sous-
estimation qui varie entre 22% et 33%. Lorsque l’on ajoute du renforcement transversal, la 
différence augmente à 36% et 52% pour le PRFV et le PRFC respectivement. Pour la série 
TC0R, le modèle sous-estime aussi la résistance des dormants avec des valeurs variant entre 
19% et 40%. Le dormant avec du renforcement transversal se trouve dans la même plage de 
variation sous-estimée à 24%. Dans le cas des dormants de la série TB0R, la plage de variation 
est de -18% à +24% et de +48% pour le dormant avec du renforcement transversal. 
5.2.2 Essais de type 2 
Le tableau 5-2 présente les différentes prédictions obtenues en suivant les règles de conception 
établies par les normes pour les essais de type 2. Le tableau est séparé en trois catégories 
représentant chaque type de renforcement longitudinal utilisé dans les spécimens, soit : la fibre 
de verre, la fibre de carbone et la fibre de basalte. Pour chacune de ces catégories, on y 
présente la charge de rupture obtenue lors des essais des laboratoires. Celle-ci est ensuite 
comparée au standard américain pour la construction de dormant ferroviaire en béton soit 
l’AREMA; à la norme canadienne pour la conception d’éléments structuraux en béton 




renforcé de PRF soit la CAN/CSA S806-12; et finalement au modèle de Mihaylov et al. 
(2013). 
Tableau 5-2: Prédiction des résultats pour les essais de type 2 
Nom 𝑃𝑢𝑙𝑡  (kN) 
AREMA CAN/CSA S806-12 Mihaylov et al. (2013) 
Pdesign (kN) Pult/Pdesign Ppréd (kN) Pult/Ppréd Ppréd (kN) Pult/Ppréd 
TG0R-1 264 128 2,06 225 1.17 264 1.00 
TG0R-2 265 128 2,07 225 1.18 264 1.00 
TG0R-3 247 128 1,93 225 1.10 264 0.94 
TGGR- 332 128 2,59 209 1.59 252 1.32 
TGCR- 262 128 2,05 225 1.16 264 0.99 
        
TC0R-1 300 128 2,34 302 0.99 275 1.09 
TC0R-2 300 128 2,34 302 0.99 275 1.09 
TC0R-3 314 128 2,45 302 1.04 275 1.14 
TCGR- 272 128 2,13 284 0.96 265 1.03 
        
TB0R-1 173 128 1,35 102 1.70 167 1.04 
TB0R-2 204 128 1,59 102 2.00 166 1.23 
TB0R-3 243 128 1,90 102 2.39 164 1.48 
TBGR- 255 128 1,99 201 1.27 259 0.98 
 
Encore une fois, on remarque que la charge prescrite par l’AREMA est la même pour tous les 
types de renforcement. Par contre, on remarque une grande différence entre ce qui était la 
valeur cible de l’essai de type 1 et la valeur cible de l’essai de type 2. Cela est dû au fait que 
l’AREMA prévoit une grande diminution de la résistance lors de l’application de la charge 
générant un moment contraire pour lequel le dormant a été conçu. Dans l’essai de type deux 
cette charge représente ~57% de la charge ciblée lors de l’essai de type 1. 
 
On observe que pour les dormants renforcés avec de PRFV que les valeurs sont entre 93% et 
107% plus grands que ce qui recherché comme valeur cible. Pour le même type de 
renforcement, mais avec l’ajout de renforcement transversal, les valeurs passent à 159% et 
105% pour le PRFV et le PRFC respectivement. Pour les dormants avec des PRFC 
longitudinalement, la plage de valeur est entre 134% et 145%, par contre lorsque l’on ajoute 
du renforcement transversal en PRFV, la valeur diminue à 113%. Cela s’explique par le fait 
que c’est surtout le béton qui reprend la charge et que lors de l’ajout de renforcement 
transversal, la section de béton diminue. Ce qui a pour effet de diminuer la résistance ultime 
du dormant. Pour la série de dormants ayant de la fibre de basalte comme renforcement, les 
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valeurs varient entre 35% et 90% de plus que la valeur cible et à 99% lorsque l’on ajoute du 
renforcement transversal. 
 
Par la suite, les prédictions selon la norme CAN/CSA S806-12 sont présentées dans le tableau. 
On remarque que pour la série TG0R, les valeurs se situent entre 10% et 17% de ce qui a été 
obtenu en laboratoire. Par contre, la norme ne prévoit pas réellement d’augmentation de la 
résistance lorsqu’il y a du renforcement transversal tel que l’on peut le voir avec les résultats 
expérimentaux avec une augmentation de 59% et de 16% pour le PRFV et le PRFC 
respectivement. Dans le cas de la série TC0R, on remarque que la norme atteint presque les 
mêmes valeurs que celle obtenue en laboratoire avec une variation de -1% à +4% de la 
résistance obtenue et ce même pour les dormants ayant un renforcement transversal avec - 4%. 
Finalement dans la série TB0R, on remarque que les valeurs prédites sous-estiment jusqu’à 
140% la résistance ultime, et ce en considérant la réduction de section. Il est de même pour le 
dormant ayant un renforcement transversal avec 27%. 
 
Enfin, le modèle de Mihaylov et al. (2013) offre des prédictions conservatrices par rapport à 
ce que l’on a obtenu en laboratoire. Pour la série TG0R, on remarque que le modèle surestime 
la résistance jusqu’à -4%. Lorsque l’on ajoute du renforcement transversal, la différence 
augmente à 32% pour le PRFV et reste près du résultat expérimental pour le PRFC. Pour la 
série TC0R, le modèle sous-estime aussi la résistance des dormants avec des valeurs variant 
entre 9% et 14%. Le dormant avec du renforcement transversal se trouve plus près du résultat 
expérimental à +3%. Dans le cas des dormants de la série TB0R, la plage de variation est de 
+4% à +48% et de -2% pour le dormant avec du renforcement transversal. 
5.3 Prédiction avec les modèles de cisaillement traditionnels 
Cette section du chapitre traite du deuxième cas mentionné précédemment. On y présente les 
prédictions pour les essais de type 3 et 4 établies par l’AREMA, la norme CAN/CSA S806-12 
ainsi que la norme ACI 440.1R-15. 
 
Les prédictions faites en utilisant le chapitre 30 de l’AREMA considèrent la vitesse et le 
tonnage des trains ainsi que la longueur des dormants et l’espacement entre ceux-ci. Puisque 




cette ligne direction est faite en considérant un seul type de renforcement, l’acier avec 
précontrainte, le choix du renforcement a aucune influence sur la résistance prédite dans le 
chapitre 30. 
 
Les prédictions faites dans cette section selon la norme CAN/CSA S806-12 représentent la 
capacité ultime en cisaillement de la section transversale sous le point de chargement. C’est un 
cas de rupture que l’on retrouve plus souvent que le cas présenté précédemment.  
 
Les prédictions faites dans cette section selon la norme ACI 440.1R-15 représentent la 
capacité ultime en cisaillement de la section transversale sous le point de chargement. La 
méthode ressemble beaucoup à celle de la norme CAN/CSA S806-12, mais avec quelques 
différences. 
5.3.1 Essais de type 3 
Le tableau 5-3 présente les différentes prédictions obtenues en suivant les règles de conception 
établies par les normes pour les essais de type 3. Le tableau montre les trois spécimens qui ont 
été testés sous ce type d’essai, on y remarque que ceux-ci sont aussi renforcés 
transversalement avec du PRFV. Pour chacun des dormants, on y présente la charge de rupture 
obtenue lors de l’essai en laboratoires. Celle-ci est ensuite comparée au standard américain 
pour la construction de dormant ferroviaire en béton soit l’AREMA ; à la norme canadienne 
pour la conception d’éléments structuraux en béton renforcé de PRF soit la CAN/CSA S806-
12 ; et finalement au la norme américaine ACI 440.1R-15. 
 
Tableau 5-3: Prédiction des résultats pour les essais de type 3 
Nom 𝑃𝑢𝑙𝑡  (kN) 
AREMA CAN/CSA S806-12 ACI 440.1R-15 
Pdesign (kN) Pult/Pdesign Ppréd (kN) Pult/Ppréd Ppréd (kN) Pult/Ppréd 
TGGC+ 144 46 3,13 52.4 2.75 113.0 1.27 
TCGC+ 182 46 3,96 82.4 2.21 125.8 1.45 
TBGC+ 150 46 3,26 59.7 2.51 115.5 1.30 
 
On remarque que dans le cas de l’AREMA, la charge de conception est de beaucoup inférieure 
à ce qui a été obtenu en laboratoire. Pour la fibre de verre et la fibre de basalte, on obtient des 
valeurs similaires dans l’ordre de 213% à 226% plus que la valeur expérimentale. Dans le cas 
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de la fibre de carbone, on observe une augmentation jusqu’à 296% de la valeur estimée dans la 
ligne directrice. Encore une fois cela est attribuable à la méthode utilisée dans l’AREMA qui 
considère que le renforcement longitudinal utilisé est de l’acier en précontrainte et qu’il n’y a 
pas de renforcement transversal. 
 
Pour ces essais, les prédictions établies par la CAN/CSA S806-12 se situent entre les 
prédictions de l’AREMA et de l’ACI440.1R-15 pour les trois types de renforcement. Pour la 
fibre de verre, on remarque que la prédiction sous-estime de 175% la valeur expérimentale de 
résistance au cisaillement. Pour la fibre de basalte, on observe un comportement similaire avec 
une valeur de prédiction sous-estimé de 151%. Et finalement pour la fibre de carbone, la 
valeur expérimentale est 121% plus élevée que la valeur prédite. 
 
Finalement pour la norme américaine ACI440.1R-15, on remarque qu’elle est la plus près des 
valeurs obtenues en laboratoire tout en étant conservatrice. On note que les valeurs pour la 
fibre de verre et la fibre de basalte sont semblables dans leur sous-estimation avec une valeur 
expérimentale de 27% à 30% en deçà de la valeur prédite. De son côté, la résistance du 
dormant renforcé avec de la fibre de carbone offre une valeur expérimentale près des autres 
avec 45% de moins que la valeur prédite par la norme. 
5.3.2 Essais de type 4 
Le tableau 5-4 présente les différentes prédictions obtenues en suivant les règles de conception 
établies par les normes pour les essais de type 4. Le tableau montre les trois spécimens qui ont 
été testés sous ce type d’essai, on y remarque que ceux-ci sont aussi renforcés 
transversalement avec du PRFV. Pour chacun des dormants, on y présente la charge de rupture 
obtenue lors de l’essai en laboratoires. Celle-ci est ensuite comparée au standard américain 
pour la construction de dormant ferroviaire en béton soit l’AREMA ; à la norme canadienne 
pour la conception d’éléments structuraux en béton renforcé de PRF soit la CAN/CSA S806-
12 ; et finalement au la norme américaine ACI 440.1R-15. 
  




Tableau 5-4: Prédiction des résultats pour les essais de type 4 
Nom 𝑃𝑢𝑙𝑡  (kN) 
AREMA CAN/CSA S806-12 ACI 440.1R-15 
Pdesign (kN) Pult/Pdesign Ppréd (kN) Pult/Ppréd Ppréd (kN) Pult/Ppréd 
TGGC- 121 66 1,83 52.4 2.31 117.4 1.03 
TCGC- 130 66 1,97 82.5 1.58 130.6 1.00 
TBGC- 143 66 2,17 59.8 2.39 120.0 1.19 
 
On remarque dans le cas de l’AREMA, la charge de conception est de beaucoup supérieure à 
celle prédite pour le type d’essai précédent, mais reste inférieure à ce qui a été obtenu en 
laboratoire. Pour la fibre de verre, on obtient une valeur expérimentale dans l’ordre de 83% de 
plus que la valeur. Dans le cas de la fibre de carbone, on observe une augmentation jusqu’à 
97% de la valeur estimée dans la ligne directrice. Et pour la fibre de basalte, on remarque que 
la différence est de 117% supérieure à la charge. Encore une fois cela est attribuable à la 
méthode utilisée dans l’AREMA. 
 
Pour ces essais, les prédictions établies par la CAN/CSA S806-12 se situe entre les deux autres 
normes comme à l’essai précédent pour les trois types de renforcement. Pour la fibre de verre, 
on remarque que la prédiction sous-estime de 131% la valeur expérimentale de résistance au 
cisaillement. Pour la fibre de basalte, on observe un comportement similaire avec une valeur 
de prédiction sous-estimée de 139%. Par contre, pour la fibre de carbone, on remarque une 
surestimation de la charge expérimentale avec une charge prédite de 58% de plus que ce qui a 
été obtenu. 
 
Finalement pour la norme américaine ACI440.1R-15, on remarque qu’elle prédit des valeurs 
de résistance au cisaillement très similaire à charge de rupture. On note que les valeurs pour la 
fibre de verre et la fibre de carbone sont semblables dans leur sous-estimation avec une valeur 
expérimentale de 3% à 0% en deçà de la valeur prédite. De son côté, la résistance du dormant 
renforcé avec de la fibre de basalte offre une valeur expérimentale près des autres avec 19% de 







CHAPITRE 6  
 
CONCLUSION 
Pour conclure, la dégradation prématurée des dormants ferroviaires est un problème récurrent, 
peu importe les matériaux utilisés. Particulièrement, lors de l’utilisation de l’acier comme 
renforcement dans le béton structural. L’utilisation de polymères renforcés de fibres comme 
solution de remplacement à l’acier conventionnel permet, aujourd’hui, de contrer la corrosion 
que l’on retrouve fréquemment. Par contre, ce matériau étant très peu utilisé dans l’industrie 
montre une certaine réticence au changement de la part des ingénieurs et autres professionnels. 
De plus, le coût plus élevé lors de la construction liée à l’utilisation de polymères renforcés de 
fibre comme renforcement principal défavorise son choix auprès des clients dans l’industrie. 
Par contre, il est possible de voir un gain sur le long terme avec l’utilisation de ce type de 
matériau. En effet, la dégradation prématurée liée à l’acier conventionnel se voit 
complètement éliminée en raison de la nature non corrosive de polymères renforcés de fibre. 
Ce qui augmente la durée de vie des structures dans lesquelles elles sont utilisées. 
 
Ce mémoire présente les performances des dormants ferroviaires en béton armé de PRFV, 
PRFC ou PRFB. Il est important de noter que les résultats et conclusions extraites des analyses 
portent sur le comportement à l’ultime des dormants. Voici les conclusions tirées suite aux 
analyses présentées précédemment sur le comportement structural des dormants ferroviaires : 
 
 Le comportement structural des dormants est principalement dirigé par le béton ; 
 L’utilisation d’un renforcement longitudinal en PRFC ou en PRFB ne présente pas de 
gain suffisamment intéressant par rapport au renforcement en PRFV pour ce qui est de 
la résistance ; 
 L’utilisation d’un renforcement transversal affecte très peu la résistance par rapport 
aux dormants sans étriers ; 
 L’apparition des fissurations ne semble pas être affectée par le type de renforcement 
utilisé et est principalement contrôlée par le béton. 
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 Les dormants renforcés de PRFV ont tous respecté les critères de performance de 
l’AREMA quant à la résistance. 
 
Dans l’optique de l’utilisation future des dormants en béton armé de PRF, les points suivants 
sont recommandés : 
 
 Création d’une norme ou d’un guide de performance canadien pour les structures 
ferroviaires ; 
 Utilisation d'armatures de PRFV précontraint pouvant faire l’objet de recherche plus 
approfondie pour voir l’effet sur la résistance globale ainsi que sur le contrôle de la 
fissuration ; 
 Utilisation d’un béton fibre pouvant faire l’objet de recherche plus approfondie pour 
voir l’effet sur la résistance globale ainsi que sur le contrôle de la fissuration ; 
 Dans l’optique de réduire les coûts de fabrication, l’utilisation d’un béton dont la 
résistance à la compression est moins élevée pourrait faire l’objet de recherche plus 
approfondie afin de voir l’effet sur la résistance ; 
 Dans l’optique de réduire les coûts de fabrication, l’utilisation d’armature de PRF de 
plus petite dimension diamétrale pourrait faire l’objet de recherche plus approfondie. 
 
Au moment de la rédaction de ce mémoire, des essais supplémentaires sur des dormants ayant 
de nouvelles configurations de renforcement précontraint sont en cours à l’Université de 
Sherbrooke sous la direction du professeur Brahim Benmokrane. Ces essais sont une 
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